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Prefacio 


PREFACIO 


El  libro  está  dividido  en  14  capítulos.  En  el  capitulo  1  se  introducen  las  defi¬ 
niciones  básicas  y  las  ecuaciones  que  gobiernan  el  flujo  en  canales  abiertos. 

En  los  capítulos  2  y  3  se  estudian  las  leyes  de  conservación  de  energfa  y  can¬ 
tidad  de  movimiento,  así  como  las  aplicaciones  de  estas  leyes  básicas  a  canales 
rectangulares  y  no  rectangulares. 

En  los  capítulos  4  y  5  se  estudia  el  flujo  uniforme  y  su  cálculo.  En  conexión 
con  el  tema  de  flujo  uniforme,  se  analiza  también  la  resistencia  de  flujo. 

En  el  capitulo  6  se  estudia  el  flujo  gradual  y  espacialmente  variado.  Las  so¬ 
luciones  a  estos  problemas  que  implican  procedimientos  tabulares,  gráficos  y 
numéricos  también  son  consideradas. 

En  el  capitulo  7  se  presentan  varios  métodos  para  diseño  de  canales.  Los  ti¬ 
pos  de  canales  estudiados  incluyen  canales  revestidos,  estables,  no  revestidos, 
de  tierra  y  canales  revestidos  con  pasto.  También  se  hacen  consideraciones 
acerca  de  la  economia  y  las  pérdidas  en  el  canal. 

En  el  capitulo  8  se  estudian  los  métodos  para  medición  de  flujos.  Las  técni¬ 
cas  incluidas  en  este  aparato  son  dispositivos  y  procedimientos  para  aforo  de 
corrientes,  vertedores,  medidores  de  régimen  critico  y  alcantarillas. 

En  el  capitulo  9  se  trata  el  flujo  rápidamente  variado  en  canales  no  prismáti¬ 
cos.  Se  incluyen  análisis  acerca  de  flujo  a  través  de  contracciones  en  puentes; 
el  control  de  saltos  hidráulicos  con  vertedores  de  cresta  delgada,  de  cresta  an¬ 
cha,  ascensos  y  caldas  súbitas,  tanques  de  amortiguamiento.  I disipadores  de 
caída),  y  el  diseño  de  transiciones  en  canales. 

En  el  capitulo  10  se  estudian  los  procesos  de  transporte  conocidos  como  di¬ 
fusión  turbulenta  y  dispersión.  Después  que  las  ecuaciones  fundamentales  de 
una  y  dos  dimensiones  han  sido  desarrolladas,  se  analizan  métodos  de  estima¬ 
ción  de  coeficientes  para  difusión  turbulenta  vertical  y  transversal  y  el  coefi¬ 
ciente  de  dispersión  longitudinal. 

En  el  capitulo  11  se  estudia  el  tema  de  chorros  turbulentos  superficiales  as¬ 
cendentes  en  canales  abiertos. 

En  los  capítulos  12  y  13  se  analizan  los  flujos  gradual  y  rápidamente  varia¬ 
dos  no  permanentes.  En  estos  capítulos,  se  estudian  modernos  métodos  numé¬ 
ricos  para  solucionar  las  ecuaciones  fundamentales. 

En  el  capitulo  14  se  estudia  el  diseño,  construcción  y  uso  de  modelos  físicos 
en  el  estudio  de  la  hidráulica  de  los  canales  abiertos. 

Debe  aclararse  que  este  libro  está  interesado  únicamente  en  el  flujo  de  agua 
en  canales  donde  el  agua  no  transporta  una  cantidad  significativa  de  aire  o  se¬ 
dimento.  En  áreas  donde  el  transporte  de  contaminantes  es  la  razón  primaria 
para  describir  el  flujo,  no  se  analizan  soluciones  especificas;  por  el  contrario, 
sólo  se  considera  el  transporte  de  un  trazador  neutro.  En  la  parte  de  flujo  no 
permanente,  la  hidráulica  de  mareas  no  se  toma  en  cuenta  debido  a  que  este 
tema  es  parte  de  la  ingeniería  costera. 

Cuando  el  autor  comenzó  este  libro  en  el  otoño  de  1981,  no  se  imaginaba  la 
magnitud  del  proyecto  que  se  echaba  a  cuestas.  A  causa  de  su  posición  como 
un  miembro  de  la  facultad  de  investigación,  el  sistema  de  la  Universidad  de 
Nevada  sólo  podía  proporcionar  con  razón  palabras  de  aliento  y  apoyo  moral 
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SINOPSIS 


En  la  sección  1.2,  son  clasificados  los  diversos  tipos  de  flujo  que  se  en¬ 
cuentran  en  los  canales  abiertos,  con  respecto  al  tiempo,  espacio,  visco¬ 
sidad,  densidad  y  gravedad.  Además,  se  definen  los  tipos  de  canales 
más  frecuentemente  utilizados  y  sus  propiedades  geométricas.  En  la  sec¬ 
ción  1 .3  se  plantean  las  ecuaciones  que  gobiernan  el  flujo  de  los  canales 
abiertos:  conservación  de  masa,  cantidad  de  movimiento  y  energía,  asi 
como  los  coeficientes  para  corrección  de  la  cantidad  de  movimiento.  En 
la  sección  1.4.  se  estudian  ampliamente  los  conceptos  teóricos  como  el 
ajuste  de  ecuaciones  diferenciales  parciales,  leyes  de  contorno  y  distri¬ 
bución  de  velocidades  en  los  flujos  homogéneos  y  en  los  estratificados. 
En  la  sección  1.5.  se  muestran  los  conceptos  básicos  de  similitud  geo¬ 
métrica  dinámica  en  relación  a  sus  aplicaciones  al  diseño  de  modelos 
hidráulicos  físicos. 
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to  en  el  cual  sean  útiles.  Por  ejemplo,  en  la  práctica,  las  clasificaciones  de  flujo 
con  respecto  al  tiempo  y  al  espacio  son  comúnmente  realizadas  con  baso  en  las 
características  de  flujo  denso.  Si  la  velocidad  espacial  promedio  del  flujo 


i  varia  significativamente  con  el  tiempo,  entonces  el  flujo 


forma,  si  el  tirante  promedio  del  flu- 
flujo  es  considerado  uniforme.  La  f¡-, 
de  las  definiciones  de  arriba  aplica- 


FIGURA  1.1  Tipos  de  flujo  en  canales  abiertos;  FGV  =  flujo  gradualmente 
variado,  FRV  =  flujo  rápidamente  variado  (Chow.  1959). 


Viscosidad,  densidad  y  gravedad  Recuérdese  de  la  mecánica  elemental 
de  fluidos  que,  dependiendo  de  la  magnitud  de  la  proporción  de  las  fuerzas  de 
inercia  sobre  las  fuerzas  de  viscosidad,  un  flujo  puede  ser  clasificado  como  la¬ 
minar,  transicional  o  turbulento.  La  base  para  esta  clasificación  es  un  paráme¬ 
tro  adimensional  conocido  como  el  número  Reynolds,  o 


en  donde  U  -  velocidad  característica  del  flujo,  después  de  tomar  la  veloci¬ 
dad  promedio  del  flujo 
L  =  longitud  característica 
r  =  viscosidad  cinemática 

Entonces,  un  flujo  laminar  es  aquel  en  el  que  las  fuerzas  de  viscosidad  son  rela¬ 
tivamente  más  grandes  que  las  fuerzas  inerciales  y  de  ahi  que  las  fuerzas 
viscosas  predominan  en  el  flujo.  Por  lo  que  en  un  flujo,  las  partículas  del  flui¬ 
do  se  mueven  definiendo  las  trayectorias  suaves  en  una  forma  coherente.  En 
un  flujo  turbulento,  las  fuerzas  inerciales  son  relativamente  más  grandes  que 
las  fuerzas  de  viscosidad:  por  esto,  las  fuerzas  inerciales  dominan  la  situación. 
En  este  tipo  de  flujo,  las  partículas  de  fluido  se  mueven  de  una  forma  incohe¬ 
rente  o  de  manera  aparentemente  aleatoria.  Un  flujo  transicional  es  aquel  cla¬ 
sificado  como  ni  laminar  ni  turbulento.  En  el  flujo  de  canales  abiertos,  la  longi¬ 
tud  característica  comúnmente  utilizada  es  el  radio  hidráulico  que  es  la 
proporción  del  área  del  flujo  A  entre  el  perímetro  mojado  P.  Entonces 
R  s  500  flujo  laminar 

500  £  R  S  12  500  flujo  transicional 
12  500  S  R  flujo  turbulento 
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canales  abiertos,  una  medida  comúnmente  aceptada  de  la  resistencia  de  la  es¬ 
tratificación  de  la  densidad,  es  el  número  de  gradiente  Richardson 


Ri 


gdpliy) 

p(3u/3y)! 


(1-2.2) 


en  donde  g  —  aceleración  de  la  gravedad 
p  =  densidad  del  fluido 
y  =  coordenada  vertical 

3u/3y  =  gradiente  de  velocidad  en  dirección  vertical 
áp/3y  =  gradiente  de  densidad  en  dirección  vertical 
Cuando  3u/3y  es  relativamente  pequeña  en  comparación  con  3p/3y,  Ri  es  gr 
de,  y  la  estratificación  es  estable.  Cuando  9u/9y  es  relativamente  grande 
comparación  con  3p/3y,  Ri  es  pequeño,  y  como  Ri  -  0,  el  flujo  del  sistema 
aproxima  a  una  condición  homogénea  o  neutral.  Hoy  otros  parámetros  que 
son  utilizados  para  medir  la  estabilidad  de  un  flujo,  y  serán  estudiados,  según 
sean  requeridos,  en  los  capítulos  siguientes  de  este  Ubre. 

Dependiendo  de  la  magnitud  de  la  proporción  de  las  fuerzas  de  gravedad 
e  inercia,  un  flujo  es  clasificado  como  subcritico,  critico  o  supercritico.  El 
parámetro  sobre  el  cual  se  basa  esta  clasificación  es  conocido  como  el  número 
de  Fraude 


(1.2.3) 


en  donde  V  =  velocidad  característica  del  flujo  y  L  =  longitud  característica. 
En  un  canal  abierto,  la  longitud  característica  es  tomada  como  el  tirante  hi¬ 
dráulico,  que  por  definición  es  el  área  hidráulica  A  dividida  por  el  ancho  de 
la  superficie  libre  del  agua  T,  o 

D-j,  (1.2.4) 


Si  F  =  1,  el  flujo . 


lygravi- 


S¡¡ 
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pleta  mediante  la  adaptación  de  un  sistema  de  coordenadas  que  se  mueva  a 
una  velocidad  c.  Esto  equivale  a  cambiar  el  punto  de  vista  del  observador;  i.e., 
en  la  figura  1.2a  el  observador  es  estacionario,  mientras  que,  en  la  figura  1.26 
el  observador  se  mueve  con  la  velocidad  de  la  ola.  La  aplicación  de  la  ecuación 
de  continuidad  o  la  situación  permanente  descrita  en  la  figura  1.26  produce 
C>  *  ty  +  4y)(c  -  Au) 

y  simplificando, 


La  aplicación  de  la  ecuación  de  cantidad  de  m 


#W*  ~  *liy  +  Ay)’  -  pcy[(c  -  du)  -  c] 


Substituyendo  la  ecuación  (1.2.6)  en  la  ecuación  (1.2.5)  se  tendrá 


c  -  — 

o  c  -  Vgy  (1.2.7) 

Suponiendo  que  y  =  d  (en  donde  desel  tirante  del  flujo),  lo  cual  es  una  suposi¬ 
ción  válida  si  el  canal  es  ancho,  entonces  puede  probarse  que  la  celeridad  de 
una  onda  elemental  de  gravedad  es  igual  al  denominador  del  número  de  Frou- 
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FIGURA  1.3  Notación  para  el  número  de 
Frouder  densimótrico. 


de.  Con  esta  observación,  puede  aplicarse  la  siguiente  interpretación  a  los  flu¬ 
jos  de  régimen  subcrltico  y  supercritico: 

1.  Cuando  el  flujo  es  subcrltico.  P  <  1,  la  velocidad  del  flujo  es  menor  que 
la  celeridad  de  una  onda  infinitesimal  de  gravedad.  Por  lo  tanto,  una  onda 
puede  propagarse  nuevamente  aguas  arriba  contra  el  flujo,  y  de  ahí  que  las 
áreas  aguas  arriba  están  en  comunicación  hidráulica  con  las  áreas  aguas 


2.  Cuando  el  flujo  es  supercritico.  F  >  1,  la  velocidad  del  flujo  es  mayor  que 
la  celeridad  de  una  onda  infinitesimal  de  gravedad.  Por  lo  tanto,  como  una 
onda  no  puede  propagarse  nuevamente  aguas  arriba  contra  el  flujo,  las  áreas 
del  canal  que  se  encuentran  aguas  arriba  no  están  en  comunicación  hi¬ 
dráulica  con  las  áreas  aguas  abajo. 


Asi,  la  posibilidad  de  una  propagación  infinitesimal  de  onda  aguas  arriba  con 
el  flujo  puede  utilizarse  como  un  criterio  para  diferenciar  entre  flujos  subcrlti- 
cos  y  supercriticos. 

En  el  caso  de  flujo  en  canales  abiertos  de  densidad  estratificada,  es  corrien¬ 
te  definir  una  forma  completa  pero  invertida  del  número  del  gradiente  de 
Richardson.  El  número  interno  o  den  simétrico  de  Fraude  F0  es  definido  por 


(1.2.8) 


en  donde,  con  referencia  a  la  figura  1.3,  Ap  -  p,  -  />*  ¿  -  g(p,  -  p*)/( >,  y  L  = 
a  la  longitud  característica  que  generalmente  se  toma  como  el  tirante  del  flujo 
en  la  capa  inferior  y,.  La  interpretación  de  F„  es  análoga  a  la  F;  e.g.,  en  un 
flujo  internamente  supercritico,  una  onda  en  la  interfase  de  densidad  no  pue¬ 
de  propagarse  aguas  arriba  contra  el  flujo. 


Tipos  de  canales 

Los  canales  abiertos  pueden  ser  clasificados  como  naturales  o  artificiales.  La 
terminología  canal  natural  se  refiere  a  todos  los  canales  que  han  sido  desarro- 


5.  Alcantarilla :  una  alcantarilla  Iluye  sólo  parcialmente  llena,  y  se  trata  de  un 
canal  abierto  principalmente  utilizado  para  drenar  carreteras,  caminos  y 
calles. 

Finalmente  puede  notarse  que  en  la  terminología  de  este  libro,  sección  del  ca¬ 
nal,  se  refiere  a  la  seción  transversal  del  canal  tomada  en  dirección  normal 
del  flujo. 


Elementos  de  lo  sección 

En  esta  parte  se  definen  las  propiedades  de  una  sección  de  canal  que  son  de¬ 
terminadas  por  la  forma  geométrica  del  canal  y  el  tirante  del  flujo. 
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1.  Tirante  del  flujo  y:  éste  es  la  distancia  vertical  desde  el  punto  más  bajo  de 
la  sección  del  canal  a  la  superficie  del  agua.  En  bastantes  casos,  esta  termi¬ 
nología  se  usa  intercambiándola  con  el  término  tirante  del  flujo  de  la 
sección  d,  que  es  el  tirante  del  flujo  medido  perpendicularmente  al  fondo 
del  canal.  La  relación  entre  y  y  d  es 


en  donde  9  es  el  ángulo  de  la  pendiente  del  fondo  del  canal  con  una  linea 
horizontal.  Si  9  es  pequeño 


3.  Ancho  superficial  T.  el  ancho  superficial  de  un  canal  es  el  ancho  de  la 
sección  del  canal  en  la  superficie  Ubre  del  agua. 

4.  Area  hidráulica  A:  el  área  hidráulica  es  el  área  de  la  sección  transversal 
del  flujo,  tomada  normal  a  la  dirección  del  flujo. 

5.  Perímetro  mojado  P:  el  perímetro  mojado  es  la  longitud  de  la  linea  que  es 
la  interfase  entre  el  fluido  y  el  contorno  del  canal. 

6.  Radio  hidráulico  R:  el  radio  hidráulico  es  la  relación  del  área  hidráufica 
entre  el  perímetro  mojado  o 


R 


(1.2.9) 


7.  Tirante  hidráulico  D:  el  tirante  hidráulico  es  la  relación  del  área  hidráuli¬ 
ca  con  el  ancho  superficial  o 


La  tabla  1.1 : 
de  canales  er 


i  ecuaciones  para  los  elementos  básicos  de  las  formas 
normalmente  en  la  práctica. 


I'S-S 
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Canales  irregulares  son  también  encontrados  en  la  práctica,  y  en  tales  ca¬ 
sos  los  valores  del  ancho  superficial,  área  hidráulica  y  la  localización  del  cen¬ 
tro  del  área  de  flujo  deben  de  ser  interpolados  a  partir  de  los  valores  de  estas 
variables,  las  cuales  son  tabuladas  como  un  función  del  tirante  del  flujo. 
Franz  (1982)  ha  desarrollado  un  método  consistente  y  racional  para  ejecutar 
estas  interpolaciones.  Definiendo 

A,  -  J'  7,  do  (LUI) 

y  y*,  •  J,’<y-  *)T.  d*  -  j’  A,  d<,  (1.2.12) 

donde  ó  =  variable  sustituta  de  integración 

7,  =  ancho  superficial  del  canal  a  la  distancia  ó  arriba  del  origen 
(Fig.  1.4) 

Ay  =  área  hidráulica  correspondiente  al  tirante  del  flujo  y 
y  =  distancia  de  la  superficie  del  agua  al  centroide  del  área  hidráulica 
Franz  (1982)  designó  la  compatibilidad  de  la  interpolación  por  medio  de  1) 
que  los  valores  tanto  tabulares  como  interpolados  sean  consistentes  con  las 
ecuaciones  (1.2.1 1)  y  (1.2.12),  y  2)  las  variables  cambien  monotónicamente  en¬ 
tre  los  valores  tabulados.  Entonces,  dadas  las  tablas  de  7  y  A  como  funciones 

de  y  tal  que  y,  S  y  s  y,, ,  para  i  =  0, 1 . n  —  1,  y  n  +  1  =  al  número  de 

valores  del  tirante  tabulados, 


A,~A.  +  X(y  -  y.)<7,  +  7.)  (1.2.14) 

y  y  Á,  =  y/1,  +  >«y  -  y^4,  +  A)-  */u(y  -  yf{Ty  -  7,)  (1.2.16) 
Nótese  que  la  precisión  de  los  valores  interpolados  por  las  ecuaciones  (1.2.13) 
a  (1.2.15)  depende  de  la  precisión  en  la  aproximación  del  ancho  superficial 
porque  todos  los  otros  valores  interpolados  son  exactos  si  la  aproximación  al 
ancho  superficial  es  exacta;  en  forma  inversa  errores  en  el  ancho  superficial 
se  propagarán  a  todas  las  otras  variables. 


hidrAuuca  de  canales  abiertos 


Definiciones  abstractas 


únicamente  abstracciones  convencionales. 


1.3  ECUACIONES  FUNDAMENTALES 


(1.3.26) 
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Entonces,  cuando  las  fluctuaciones  de  la  velocidad  turbulenta  sean  aleatorias 
en  términos  de  un  tiempo  promedio, 

u' di  (1-3-3) 

Entonces  los  parámetros  estadísticos  de  interés  son: 

1.  Raíz  cuadrada  inedia  (rcm)  del  valor  de  las  fluctuaciones  de  velocidad 

rcm(u')  “  [^1  J4  (“O’dlj  (1-3.4) 

2.  Energia  cinética  promedio  (EC(  de  la  turbulencia  por  unidad  de  masa 

(EC)  promediode  turbulencia  _  (1,3.5) 

3.  Correlaciones  entre  variables  que  miden  el  grado  en  que  dos  variables  son 
interdependientes.  En  el  caso  de  las  fluctuaciones  de  velocidad  en  el  plano 
xy,  el  parámetro 

iPP  "  J,  uV  *  (1.3.6) 

mide  la  correlación  que  existe  entre  u  y  v'.  En  un  flujo  cortante  turbulen¬ 
to,  u'v'  es  finito:  por  lo  tanto,  se  concluye  u  y  v  están  correlacionados. 


Conservación  de  la  masa 

Independientemente  de  que  un  flujo  sea  laminar  o  turbulento,  todo  flujo  de 
fluido  debe  satisfacer  la  ecuación  de  conservación  de  la  masa,  comúnmente 
llamada  ecuación  de  continuidad.  Substituyendo  las  expresiones  de  las  veloci¬ 
dades  instantáneas  definidas  en  la  ecuación  (1.3.1)  dentro  de  la  ecuación 
estándar  de  continuidad  (se  supone  que  la  densidad  es  constante)  (véase,  por 
ejemplo,  Streeter  y  Wylie,  1975)  se  obtiene 

d(S  +  ifl  3(0  +  00  d(¡5  +  u/)  r  Q 

dx  dy  dz 


du  do  dio  +  du'  ^  d&_  ^  du/ 
dx  dy  dz  dx  dy  dz 


(1.3.7) 


Tomando  el  tiempo 
(1.3.7), 


dx  dy 
du‘  do ' 
dx  +  dy 


la  ecuación 
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Por  lo  tanto,  la  ecuación  (1,3.7)  producirá  dos  ecuaciones  de  continuidad, 
una  para  la  media  o  movimiento  de  tiempo-promedio  y  una  para  las  fluctua¬ 
ciones  de  turbulencia 


du  +  dd  +  dw 


0 


(1.3.8) 


especifican  apropiadamente  las  condiciones  de  frontera.  Por  ejemplo,  supón¬ 
gase  que  la  frontera  del  fondo  del  flujo  es  dada  por  la  función 


0  F-y-  y0(x,r)  (1.3.10) 
en  donde  y  =  y„  es  la  elevación  del  fondo  sobre  un  plano  de  referencia. 
Entonces,  si  se  supone  que  1)  la  velocidad  en  el  fondo  es  cero  o  tangencial 
a  la  superficie  y  2)  una  partícula  de  fluido  en  contacto  con  la  superficie  del 
fondo  permanece  en  contacto  con  ella,  la  condición  que  debe  ser  satisfecha 
en  la  frontera  del  fondo  es 


iF+u9F  9F 

»t  U  »x  "  »y  W  dz  “ 

Al  sustituir  la  ecuación  (1.3.10)  en  la  ecuación  (1.3.11) ¡ 


di 


iKiO'fci)  ”  0 


produce 


(1.3.11) 


(1.3.12) 


En  una  forma  análoga,  la  superficie  libre  se  define  por  la  función 


F-y- y*(*A0 

?  +  U?  +  “?- u*z-y’’*)  "  0  (1.3.13) 

donde  y*  es  la  elevación  de  la  superficie  libre  sobre  un  plano  de  referen- 
l  Integrando  la  ecuación  (1.3.8)  sobre  el  intervalo  de  y0  a  y* 


[r9u  ['Su.  , 

K^dy+K^dy+L^dym0 

se  obtiene  J  ^  dy  +  J  ^  dy  +  oOr.yV)  -  i K*ow)  -  0  (1.3.1 
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Entonces 

,  ,  du(xy,z)  du(x,ya,z) 
~ 

y  se  notará  que 

i-''  Bu  ,  .  Bu( xy¿)  ¿u(x,yo,r) 

Jr.  didy~^~~fx - yo  Bx  ' 

Cambiando  las  ecuaciones  de  arriba,  se  tendrá 

i  .  d,  -  «i.y  ,>  g  -  «i.*.)  §  +  /'  g  *• 

En  una  forma  análoga 

¡'jio-hl' •**•*’'* "m 

Combinando  las  ecuaciones  (1.3.12)  a  la  (1.3.16)  se  obtiene 


La  ecuación  (1.3.17)  es  una  forma  de  la  ecuación  de  continuidad  a  partir 
de  la  cual  se  pueden  derivar  otras,  las  cuales  son  utilizadas  en  el  campo  de 
la  hidráulica  de  canales  abiertos.  Algunos  ejemplos  son  los  que  siguen. 

1.  Definase 


en  donde  q,  y  q,  son  los  componentes  del  flujo  de  volumen  en  el  punto 
(*,  z)  por  unidad  de  tiempo  y  anchos  unitarios  de  las  secciones  verticales 
transversales  en  las  direcciones  x  y  z  respectivamente,  medidas  entre  la 
superficie  y  el  fondo.  Con  estas  definiciones,  la  ecuación  (1.3.17)  es 
Bq,  Bq,  By’ 

dx  By  Bt 


(1.3.18) 
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2.  En  muchos  casos,  pueda  ser  conveniente  introducir  valores  de  u  y  w  que 
son  valores  promedio  verticalmente,  i.e.,  valores  promedio  espacialmen- 


y*  -  y„  J,.  “  y 

'Fh.C"*’ 


y  substituyendo  las  definiciones  de  u  y  u  se  obtiene 

¿[(y*-yo)El  +  ¿I(y*-ye)B]  +  ^-0  (1.3.19) 


3.  En  el  caso  de  uq  canal  rectangular  prismático 


Q  -  BMl)  -  (y*  -  y¿bu 

donde  6  =  ancho  del  canal.  Dado  que  el  canal  es  prismático,  el  flujo  puede 
ser  considerado  unidimensional,  y  por  lo  tanto 

Yx  i<>*  -  y<>)¡n  +  ^  -  o  d.3.20) 


(1.3.21) 


En  este  prolongado  análisis  de  la  ecuación  de  continuidad  se  ha  realizado 
un  intento  para  derivar  las  formas  de  esta  ecuación  que  serán  utilizadas  a 
través  del  libro  y  que  se  encuentran  en  la  literatura  moderna. 


Conservación  de  la  cantidad  de  movimiento 

Un  enfoque  muy  útil  para  derivar  una  ecuación  apropiada  para  la  conserva¬ 
ción  de  la  cantidad  de  movimiento  para  flujo  en  canales  abiertos,  puede  obte¬ 
nerse  a  partir  de  una  consideración  del  volumen  de  control  unidimensional  de 
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FIGURA  1.5  Volumen  de  control  unidimensional. 


la  figura  1.6;  el  principio  de  conservación  de  la  cantidad  de  movimiento  esta¬ 
blece  que 

f  Rapidez  de  acumulación 
de  la  cantidad  de  movimiento  • 
dentro  del  volumen  de  control  J 

f  flujo  neto  de  la  cantidad  1  í  Suma  de  fuerzas  1 
■  |  de  movimiento  que  entra  |  +  I  que  actúan  sobre  \  (1.3.22) 

I  al  volumen  de  control  )  [el  volumen  de  control  J 

El  flujo  de  la  cantidad  de  movimiento  que  entra  al  volumen  de  control  es  el 
producto  de  la  razón  del  flujo  másico  y  la  velocidad  o 

Entrada  de  cantidad  de  movimiento  «  puy*(u)  -  y  ^  <P“V) 

Salida  de  cantidad  de  movimiento  -  puy’(u)  +  ^  ^  V) 

Entonces,  la  rapidez  con  que  la  cantidad  de  movimiento  entra  al  volumen  de 
control  es 

puy'(u)  -  y£(puV)  -  j  puy'(u) 

+  y£  Iflu’y’)  J  =  Ax  ^  (puV)  (1-3-23) 
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en  donde  0  =  ángulo  formado  por  el  eje  x  con  el  fondo  del  canal,  y  se  supone 
que 

S,  =  sen  í 

La  fuerza  de  presión  sobre  cualquier  sección  vertical  de  ancho  unitario  y  ti¬ 
rante  del  agua  y*  es 

F,mJ  P  dy  -  «(y*  -  y)  dy  -  Xpg(y*)2  (1.3.25) 

La  fuerza  friccionante  que  se  supone  actúa  sobre  el  fondo  y  los  lados  del  canal 
está  dada  por 

F,  -  pgy"  ir  S,  (1.3.26) 

en  donde  S,  =  pendiente  de  la  linea  de  gradiente  de  energía  o  pendiente  de 
fricción. 

Combinando  las  ecuaciones  (1.3.23)  a  (1.3.26)  con  las  leyes  de  conservación 
de  cantidad  de  movimiento.  la  ecuación  (1.3.22)  produce 

Ax  (puy*)  -  -A*  £  (pu’y* )  +  gy’piS,  -  S/>  -  |  Ax 


Suponiendo  que  p  es  constante  y  dividiendo  ambos  lados  de  la  ecuación  ante¬ 
rior  por  pAx, 

+  +  (13.27) 

que  es  conocida  como  la  forma  de  conservación  de  la  ecuación  de  cantidad  de 
movimiento.  Si  esta  ecuación  es  expandida. 


-d“  dy* 

y  at  ai 


(1.3.28) 


En  una  forma  análoga,  la  ley  de  conservación  de  cantidad  de  movimiento 
puede,  cuando  sea  requerido,  ser  escrita  en  forma  bidimensional  o 

Jt  (uy*)  +  ¿  (uV)  +  £  (uuy*)  +*£(y”)  -*y*(S,-  S,,)  (1.3.29) 

y 

|  (»y*)  +  ¿  (uoy-)  +  ¿  («V )  +  f  ¿  (y*)'  -  «y*(s,  -  «*)  0*3» 

donde  S,  y  5,  son  las  pendientes  del  fondo  del  canal  en  las  direcciones  x  y  y, 
respectivamente,  y  Sft  y  son  las  pendientes  de  fricción  en  las  direcciones 
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xy  y.  Estas  ecuaciones  pueden  también  ser  expandidas  para  obtener  formas 
similares  a  la  ecuación  (1.3.28). 

En  un  canal  rectangular  prismático,  donde  la  ecuación  de  continuidad  está 
dada  por  la  ecuación  (1.3.20),  la  correspondiente  ecuación  de  conservación  de 
cantidad  de  movimiento  es 


du  du  .  dy* 

Tt+uai  +  gHmg(S--s')  «■3-8» 

En  este  punto,  es  conveniente  notar  que  la  conservación  de  cantidad  de  mo¬ 
vimiento  en  un  flujo  turbulento  está  gobernado  por  un  conjunto  de  ecuaciones 
conocidas  como  las  ecuaciones  de  Reynolds  que  pueden  derivarse  a  partir  de 
las  ecuaciones  de  Navier-Stokes  por  la  sustitución  de  la  ecuación  (1.3.1).  El 
resultado  en  un  sistema  general  de  coordenadas  cartesianas  es 


{at 


¡¡^  + 

di  ay 


ia‘ü  ¡fu  ¡fu) 

U?  +  **+5*J 


®  Sz)  “  “  ¿i +  yh) 

/ auv  au'u/\ 

*  V  dx  +  dy  di  J 


-dd  -<®\ 
Wdy  “di/ 


--(p  +  yA)  +  p 


<PE  d^jj\  _  i'du'i/  dü^  du*u/\ 
dy*  di1/  \  di  +  dy  +  di  j 


(1.3.32) 


-  +  *37)-  -n(J»  +  TW  + 


d1w  d*uA  ídu/u’  durV  dw^\ 
+  dy*  +  di1/  f  \  di  +  dy  +  di  / 

donde  A  —  distancia  vertical 
P  =  densidad 
p  =  presión 

p  =  viscosidad  absoluta  o  dinámica 


Las  ecuaciones  anteriores  permitirán  junto  con  la  ley  de  conservación  de  ma¬ 
sa  gobernar  todos  los  flujos  turbulentos;  pero  sin  una  suposición  para  cuanti- 
ficar  las  fluctuaciones  de  velocidad,  no  es  posible  una  solución  de  este  conjun- 
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Un  método  popular  para  cuantificar  los  términos  de  fluctuación  turbulen¬ 
ta  en  la  ecuación  (1.3.32)  es  la  suposición  de  Boussinesq  que  define  el  remolino 
de  viscosidad  de  tal  forma  que  las  ecuaciones  de  arriba  se  convierten  en 


"\dt  +  U  dx 


Su  —  Su)  S 


#ü  1  S^ü  S!ü) 
"  3y‘ +  Sx  ) 


+  0>  +  l)  hj  +  TJ 


+  0,  +  ,)l  5T*  +  ^  +  ^l 


(1.3.33) 


_Sui 

dx 


'  Sy  + 


-TxV  +  y») 

¡¡¡‘¡¡i 

+  0,  +  *>  í?  + 


£ü¡ 

p 


Sx'J 


donde  i  =  remolino  de  viscosidad.  Debe  notarse  que  la  suposición  de  Boussi¬ 
nesq  trata  a  ij  como  si  fuera  una  propiedad  del  fluido  similar  a  /i;  siendo  que, 
1  no  es  una  propiedad  del  fluido  pero  es  un  parámetro  que  es  una  función  del 
flujo  y  la  densidad.  En  la  práctica,  en  flujos  turbulentos,  p  es  despreciado 
cuando  es  mucho  más  pequeño  que  t¡. 

Prandtl  (véase,  por  ejemplo,  Schlichting,  1968),  en  un  esfuerzo  para  relacio¬ 
nar  el  transporte  de  la  cantidad  de  movimiento  con  las  características  medias 
del  flujo,  introdujo  una  longitud  característica  que  se  denomina  la  longitud 
mixta.  Prandtl  sostuvo  que 


(1.3.34) 


donde  t  =  longitud  mixta.  Entonces 


(1.3.35) 


donde  r  =  esfuerzo  cortante.  Una  comparación  de  las  teorías  de  turbulencia 
de  Boussinesq  y  Prandtl  nos  da  una  interreiación  entre  el  remolino  de  viscosi¬ 
dad  y  la  longitud  mixta  o 


dü 

dy 


(1.3.36) 
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donde  ij/p  =  factor  de  turbulencia  cinemática  similar  a  la  viscosidad  cinemá¬ 
tica.  ( es  una  medida  directa  de  la  capacidad  de  transporte  o  mezcla  de  un  flujo 
turbulento.  En  un  flujo  homogéneo,  <  se  refiere  a  todos  los  procesos  de  trans¬ 
porte,  f.g.,  cantidad  de  movimiento,  calor,  salinidad  y  sedimentación.  En  un 
flujo  de  densidad  estratificada,  la  siguiente  desigualdad  se  considera  válida: 

‘  >  «If  >  <U  (1.3.37) 

donde  <{,  =  coeficiente  de  transporte  de  la  cantidad  de  movimiento  estratifi¬ 
cado  y  =  coeficiente  de  transporte  de  la  masa  estratificado. 


Ecuación  de  energía 

De  la  hidráulica  elemental  y  la  mecánica  de  fluido,  recuérdese  que  la  energía 
total  de  una  porción  de  fluido  que  viaja  a  una  aceleración  constante  sobre  una 
linea  de  corriente  es  igual  a  la  suma  de  la  carga  de  posición  (elevación  de  un 
punto  sobre  un  plano  de  referencia),  la  carga  de  presión,  y  la  carga  de  veloci¬ 
dad.  La  ecuación  unidimensional  que  cuantifica  esta  proposición  es  conocida 
como  la  ecuación  de  energía  de  Bernoulli  o 

H-ÍA  +  dA  cooí  +  í^  (1.3.38) 

donde  el  subíndice  A  =  punto  sobre  la  linea  de  corriente  de  un  flujo  en  el 
canal  abierto 

iA  =  elevación  del  punto  A  sobre  un  plano  de  referencia 
arbitrario 

dA  =  tirante  de  la  sección  del  flujo 
0  =  ángulo  de  la  pendiente  del  canal 
uA  -  velocidad  en  el  punto  A 
Para  valores  pequeños  de  i  la  ecuación  (1.3.38)  se  reduce  a 

H  "  *  +  y  +  h  (L3.30) 

donde  S  =  velocidad  promedio  espacialmente  del  flujo  y  y  =  tirante  del  flujo. 


Coeficientes  de  energía  y  cantidad  de  movimiento 

En  bastantes  problemas  de  canales  abiertos  es  conveniente  y  apropiado  utili¬ 
zar  las  ecuaciones  de  continuidad,  cantidad  de  movimiento  y  energía  en  forma 
unidimensional.  En  tal  caso,  las  leyes  de  conservación  son: 

1.  Conservación  de  masa  (Continuidad! 

Q  =  UA 
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2.  Conservación  de  cantidad  de  movimiento 

1F  -  pQ(U,  -  u.) 

3.  Conservación  de  energía 


Por  supuesto,  ningún  flujo  real  es  unidimensional;  por  lo  tanto,  la  verdadera 
transferencia  de  cantidad  de  movimiento  a  través  de  una  sección  transversal 


no  es  necesariamente  igual  a  la  transferencia  promedio  espacialmente 
eQü 

Asi,  en  situaciones  donde  el  perfil  de  velocidad  varia  significativamente  en 
las  direcciones  vertical  y/o  transversal,  puede  ser  necesario  definir  un  coefi¬ 
ciente  de  corrección  de  cantidad  de  movimiento,  o 


SoQü-  J|  Pu'dA 


donde  0  =  coeficiente  de  corrección  de  cantidad  de  movimiento.  En  forma 
análoga,  el  coeficiente  de  corrección  de  energía  cinética  es 


y  solucionar 


|  J  7U3  dA 


(1.3.41) 


donde  a  =  coeficiente  de  corrección  de  energía  cinética.  Considérense  las  si¬ 
guientes  propiedades  de  0  y  a: 


1.  Ambas  son  iguales  a  la  unidad  cuando  el  flujo  es  uniforme.  En  todos  los 
otros  casos  0  y  a  deben  ser  mayores  a  la  unidad. 

2.  Una  comparación  de  las  ecuaciones  11.3.40)  y  (1.3.41)  demuestran  que  para 
una  sección  de  canal  dada  y  una  distribución  de  velocidad  a  es  mucho  más 
sensitiva  a  la  variación  en  la  velocidad  que  0. 


CONCEPTOS  DE  RUJO  DE  FLUIDOS  25 


FIGURA  1.6  Canal  principal  con  subcanales  y  sección  de  avenidas. 


3.  En  la  hidráulica  de  los  canales  abiertos.  B  yo  son  generalmente  usadas 
únicamente  cuando  el  canal  consiste  de  un  canal  principal  con  subcanales 
y lo  bermas  y  plános  húmedos  IFig.  1.6).  En  tales  casos,  la  gran  variación 
en  la  velocidad  de  sección  a  sección  efectivamente  abarca  todas  las  varia- 
cionnes  graduales  en  velocidad,  y  es  apropiado  considerar  la  velocidad  en 
cada  una  de  las  subsecciones  como  constante.  En  canales  de  sección  com¬ 
puesta.  el  valor  de  a  puede  exceder  de  2. 


1.4  CONCEPTOS  TEÓRICOS 
Ecuaciones  de  escala 

En  general,  la  terminología  escala  de  ecuaciones,  se  refiere  a  un  proceso  por 
el  cual  una  ecuación  diferencial  compleja  es  examinada  de  una  manera  racio¬ 
nal  para  determinar  si  puede  ser  reducido  a  una  forma  simple  dada  una  aplica¬ 
ción  especifica.  El  primer  paso  en  el  proceso  es  no  dimensionar  la  ecuación. 
Como  ejemplo,  considérese  un  flujo  incompresible,  laminar,  de  densidad  y 
viscosidad  constantes  ocurriendo  en  un  campo  gravitacional.  Las  ecuaciones 
de  Navier-Stokes  junto  con  la  ecuación  de  continuidad  gobiernan  el  comporta¬ 
miento  de  este  flujo.  Para  simplificar  únicamente  la  componente  *  de  las  ecua¬ 
ciones  de  Navier-Stokes  será  tratada  o 

—  +  u  —  +  u—  +  ui— ■  -g  —  -  +  SÍ—  +  —  +  —)  (U1) 

di  dx  dy  dz  *dr  pdx  «y*  «*V 

Defínanse  las  siguientes  cantidades  adimensionales 


(1.4.2) 
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donde  Ly  U son  una  característica  de  la  longitud  y  la  velocidad,  respectiva¬ 
mente.  Sustituyendo  estas  variables  adimensionales  en  la  ecuación  (1.4.1)  se 
obtendrá 


yiaa+yia—  —  i—  m  o. 

Ldt+LUdi+LÚdy+LU'di 

ñ  -  MlW  ,  eUífil  ,  ,  #0) 

~  ~*9i  L  9i  +  pL'Ui*  +  <9/  +  di8/ 


(1.4.3) 


La  substitución  no  ha  alterado  la  forma  ni  las  unidades  de  la  ecuación  (1.4.1). 
La  ecuación  (1.4.3)  puede  ser  adimensionada  dividiendo  ambos  lados  por 
WL  siendo  el  resultado 


lgL\9h  9fi  n  teh ¡ 
[U'ldi  ~  di  +  pUL[di! 


a2ii\ 

«V 


(1.4.4) 


La  ecuación  (1.4.4)  es  adimensional,  y  los  dos  grupos  de  variables  adimensio¬ 
nales  que  aparecen  han  sido  definidos  previamente  como  el  número  de  Frou- 


y  el  número  de  Reynolds,  i.e. 


La  ecuación  adimensional  puede  ser  reescrita  como 

It  9i  9j >  9i"  F *9i  9i  + K\9x’  + 9f  + 9iV  (L4'8> 


blema  particular.  Por  ejemplo  en  la  ecuación  (1.4.5),  si  R  es  grande,  entonces 
el  último  grupo  de  términos  del  lado  derecho  de  la  ecuación  es  despreciable. 


Capa  límite 

El  principio  de  escala  puede  ser  usado  para  reducir  las  ecuaciones  de  Navier- 
Stokes  a  un  conjunto  de  ecuaciones  matemáticamente  tratables  conocido  co¬ 
mo  las  ecuaciones  de  capa  límite  (Schlichting,  1968).  Un  bien  establecido  prin- 
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tipio  de  la  mecánica  de  fluidos  es  el  que  dice  que  una  partícula  de  fluido 
en  contacto  con  una  frontera  sólida  estacionaria  no  tiene  velocidad.  Asi,  to¬ 
dos  los  flujos  sobre  fronteras  estacionarias  exhiben  perfiles  de  velocidad  a  tra¬ 
vés  de  los  cuales  la  fuerza  de  arrastre  causada  por  la  frontera  es  transmitida 
al  exterior.  Por  ejemplo,  considérese  una  superficie  plana  en  un  flujo,  si  la  vis¬ 
cosidad  del  fluido  es  pequeña,  entonces  el  efecto  de  la  superficie  es  confinado 
a  una  débil  capa  de  fluidos  en  la  inmediata  vecindad  de  la  superficie.  Fuera 
de  esta  "capa  limite”  el  fluido  se  comportará  como  si  no  tuviera  viscosidad. 
Además,  cuando  la  capa  limite  es  comparada  con  la  escala  típica  longitudinal, 
la  ley  de  diferencia  de  presión  es  despreciable. 

Considérese  una  superficie  plana  con  U  velocidad  del  flujo  fuera  de  la  capa 
limite.  Evidencias  experimentales  y  teóricas  demuestran  que  6,  el  espesor  de 
la  capa  limite,  depende  de  U,  p ,  p,  y  x.  Para  una  capa  limite  laminar  la  solución 
de  Blasius  (Schlichting,  1968)  dará 

4  -  -4=  para  ~  =  0.99  (1.4.6) 

VR,  U 

donde  x  =  distancia  desde  el  borde  anterior  de  la  superficie  y  R,  =  pUx/p  = 
un  número  de  Reynolds  usado  en  la  distancia  longitudinal.  En  la  ecuación 
(1.4.6)  se  puede  notar  que  5  es  proporcional  a  \fx,  y  asi  cuando  x  se  incrementa 
5 también  se  incrementa.  Como  el  espesor  de  la  capa  limite  laminar  se  incre¬ 
menta,  la  capa  limite  es  inestable  y  se  transforma  en  una  capa  limite  turbu¬ 
lenta  (Fig.  1.7a).  Esta  traducción  ocurre  en  el  rango 
500000  <  R,  <  1000  000 

El  espesor  de  una  capa  limite  turbulenta  está  dado  por 


Igualmente  en  una  capa  limite  turbulenta  existe  una  capa  muy  delgada  cerca 
de  la  frontera  que  permanece  en  su  mayor  parte  en  forma  laminar,  y  es  conoci¬ 
da  como  la  subcapa  laminar.  Con  relación  a  las  capas  limites,  especialmente 
a  la  hidráulica  de  canales  abiertos: 


1.  Como  se  ha  mencionado,  el  espesor  de  una  capa  limite,  cuando  es  laminar 
o  turbulenta,  es  una  función  deU.p.u.yx.  En  general,  la  interrelación  que 

xUt,pl.M-í! 
y  xl,pl,pt,(/t-4l 

donde  t  indica  un  incremento  en  el  valor  y  *  indica  un  decremento  en  el 

2.  Las  capas  limite  frecuentemente  se  producen  dentro  de  otras  capas  limi¬ 
tes.  En  muchos  flujos  de  canales  abiertos,  la  capa  límite  intersecta  la  su- 


tos.  61  Desarrollo  de  capas  limites  dentro  de  cepas  limites. 


perficie  libre;  asi  el  tirante  total  del  flujo  es  el  espesor  de  la  capa  limite. 
Un  cambio  en  la  forma  del  canal  o  en  la  rugosidad  del  canal  puede  dar  por 
resultado  la  formación  y  crecimiento  de  una  nueva  capa  limite  (Fig.  1.761. 
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es  afectado  por  la  rugosidad.  Schlichting  ( 1968)  en  conexión  con  superficies 
planas  y  tuberías,  determinó  experimentalmente  los  siguientes  criterios 
para  clasificar  las  superficies  limites: 

Frontera  hidráulicamente  Usa 


(1.4.106) 
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TABU  1.2  Valores  aproximados  de  Ir,  (Chov.  1959) 

Material  k ,  rango,  ft  k ,  rango,  m 

Latón,  cobre,  plomo,  vidrio  0.0001-0.0030  0.00003-0.0009 
Hierro  forjado,  acero  0.0002-0.0080  0.00006-0.002 
Hierro  fundido  asfaltado  0.0001-0.0070  0.0001  -0.002 

Hierro  galvanizado  0.0005-0.0150  0.0002  -0.0046 

Hierro  fundido  0.0008-0.0180  0.0002  -0.0055 

Duela  de  madera  0.0006-0.0030  0.0002  -0.0009 

Cemento  0.0013-0.0040  0.0004  -0.001 

Concreto  0.0015-0.0100  0.0005  -0.003 

Dren  de  teja  0.0020-0.0100  0.0006  -0.003 

Acero  riveteado  0.0030-0.0300  0.0009  -0.009 

Fondo  natural  de  rio _ 0.1000-3.000  0.3  -0.9 


de  la  mecánica  de  fluidos  básica  que  el  arrastre  total,  i.e.,  superficie  más 
forma  de  arrastre,  está  dado  por 

ou1 

F-CoAy  (1-4.11) 

donde  F  =  fuerza  de  arrastre  total  sobre  el  cuerpo 
C„  =  coeficiente  de  arrastre 

A  =  área  del  cuerpo  proyectado  sobre  un  plano  normal  al  flujo 

Nótese  arriba  que  el  caso  más  común  en  el  flujo  de  canales  abiertos  es  que 
la  capa  limite  esté  completamente  desarrollada:  i.e..  la  capa  limite  llena  com¬ 
pletamente  la  sección  del  canal.  Existen  bastantes  casos  en  los  siguientes 
capítulos,  donde  es  muy  importante  la  comprensión  de  los  conceptos  básicos 
acerca  de  capas  limites. 


Distribución  de  velocidades 

Dentro  de  una  capa  limite  turbulenta.  Prandtl  (véase,  por  ejemplo,  Echlich- 
tingt  1968)  demostró  que  el  perfil  de  velocidad  vertical  es  aproximadamente 
logarítmico.  La  ecuación  (1.3.35)  establece  que  el  esfuerzo  cortante  en  cual¬ 
quier  punto  del  flujo  es 


Se  supone  generalmente  que 


t-ky 


(1.4.13) 
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donde  k  fue  originalmente  llamada  la  constante  de  turbulencia  de  von  Kar- 
man;  por  lo  tanto  es  m¿s  apropiado  llamar  al  término  k  como  un  coeficiente 
cuando  hay  alguna  evidencia  de  que  k  puede  variar  sobre  un  rango  de  valo¬ 
res  como  una  función  del  número  de  Reynolds  (véase  por  ejemplo,  Slotta, 
1963,  Hinze,  1964  y  Vanoni,  19461.  Supóngase  que  k  puede  ser  aproximado 
a  0.4,  al  substituir  la  ecuación  (1.4.131  en  la  ecuación  (1.4.12)  se  obtiene, 
después  de  integrar, 


donde  se  supone  que  r  =  r„  =  esfuerzo  cortante  sobre  la  frontera  del  fondo. 
u  =  velocidad  turbulenta  promedio  a  una  distancia  y  sobre  el  fondo  (Ec.(1.3.1l|, 
y  y»  =  una  constante  de  integración.  La  ecuación  (1.4.14)  es  conocida  como 
la  ley  universal  de  distribución  de  velocidad  de  Prendtl-von  Karman.  La  cons¬ 
tante  de  integración  y„  es  del  mismo  orden  de  magnitud  que  el  espesor  de  la 
subcapa  viscosa  y  es  una  función  de  cuando  la  frontera  es  hidráulicamente 
lisa  o  rugosa.  Si  la  frontera  es  hidráulicamente  lisa,  entonces  y0  depende 
únicamente  de  la  viscosidad  cinemática  y  de  la  velocidad  cortante  o 

>0  -  ™  (1.4.16) 

donde  m  es  un  coeficiente  y  es  aproximadamente  igual  a  »  para  superficies  li¬ 
sas  (Chow,  1959),  al  sustituir  la  ecuación  (1.4.15)  en  la  ecuación  (1.4.14)  se  ob¬ 
tiene 


u  -  2.5u.  ln  —  (1.4.16) 

Cuando  la  frontera  de  la  superficie  es  hidráulicamente  rugosa,  y0  depende 
únicamente  de  la  rugosidad  ponderada  a 

yo  -  m*.  (1.4.17) 

donde  en  este  caso  m  es  un  coeficiente  aproximadamente  igual  a  i*>  para 
rugosidades  de  granos  de  arena.  Sustituyendo  la  ecuación  (1.4.17)  en  la 
ecuación  (1.4.14)  se  obtiene 


Las  ecuaciones  (1.4.16)  y  (1.4.18)  representan  adecuadamente  el  perfil  verti¬ 
cal  de  velocidad  que  existe  en  un  canal  ancho  llevando  un  Rujo  no  estratificado. 
En  flujos  de  densidad  estratificada,  la  estratificación  de  densidad  ocasiona 
que  el  perfil  de  velocidad  sea  modificado  (McCutcheon.  1979, 1981  y  French, 
1978).  La  figura  1.8  ilustra  los  tres  tipos  de  perfiles  de  velocidad  vertical  que 


1971)  introdujeron  un  parámetro  denominado  el  flujo  ascendente  ( buoyancy 
flux)  B,  que  en  un  flujo  de  densidad  estratificada  puede  ser  utilizado  con  y  y 
u.  para  describir  el  perfil  de  velocidad.  El  flujo  ascendente  se  define  mediante 


B  - 


7¡? 

*/? 


donde  p  es  la  densidad  promedio  sobre  el  tirante  del  flujo  y  pV  es  la 
fluctuación  turbulenta  de  densidad  y  la  velocidad  vertical  promedio  sobre  el 
tiempo  en  un  punto  en  el  espacio  o  sobre  un  área  horizontal  en  un  punto  en 
el  tiempo.  El  teorema  II  de  Buckingham  puede  ser  utilizado  para  combinar  u», 
y  y  B  dentro  de  un  simple  parámetro  dimensional 


ui  r  u¡p_ 
kB  kgp'i/ 


(1.4.20) 
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donde  k  fue  introducida  por  Obukhov  y  ha  sido  retenida  en  todos  los  análisis 
subsecuentes  (Monin  y  Yaglom.  1971),  L  es  una  longitud  de  escala  que  está 
relacionada  a  la  altura  de  la  subcapa  dinámica  donde  las  fuerzas  cortantes  del 
flujo  dominan  los  efectos  de  estratificación.  Por  convención,  L  es  negativa 
para  flujos  estratificados  estables  y  positiva  pára  flujos  estratificados  inesta¬ 
bles. 

El  análisis  dimensional  también  dará  una  expresión  para  la  forma  del  per¬ 
fil  de  velocidades  en  flujos  estratificados  o 


donde  <Ut)  —  una  función  de  y/L.  Para  flujos  estratificados  estables  en  la  at¬ 
mósfera,  Monin  y  Obukhov.  en  Monin  y  Yaglom  (1971),  aseveraron  que 

+  (1.4.22) 

y  Webb  (1970)  determinó  que  el  coeficiente  a.  tiene  un  valor  de  5.2.  Otros  in¬ 
vestigadores  (por  ejemplo,  Monin  y  Yaglom.  1971,  y  Panofsky,  1974)  tienen 
valores  determinados  a.  tan  bajos  como  0.6  y  tan  altos  como  10.  McCutcheon 
(1979)  encontró  que  a.  varia  entre  4.4  a  7.8  con  un  valor  promedio  de  5.8.  El 
uso  que  Webb  dio  a  una  larga  serie  de  datos  de  alta  calidad  es  un  argumento 
convincente  para  suponer  que  o,  tiene  un  valor  aproximadamente  de  5.  Pres¬ 
cindiendo  de  la  forma  ó(f|  y  el  valor  de  cualquier  coeficiente  asociado. «( ¡1  de¬ 
be  satisfacer  las  siguientes  condiciones: 

lim*(0  -  1  (1.4.23) 


»  ftS'S  a-m 

En  este  momento,  debe  determinarse  una  expresión  para  el  flujo  ascenden¬ 
te  (buoyancy  flux).  McCutcheon  (1978, 1981)  demostró  que  cuando  la  estrati¬ 
ficación  es  Ugera 


Sustituyendo  las  ecuaciones  (1.4.25)  y  (1.4.22)  en  la  ecuación  (1.4.21)  y  resol¬ 
viendo  para 


dy  *y  [l  + (carf*y/nul)(3p/dy)]  <I'4'26) 

donde  c  es  un  coeficiente  que  mide  la  razón  de  masa  a  longitudes  mixtas  de 
cantidad  de  movimiento,  c  no  es  una  constante  pero  varia  ligeramente;  sin 
embargo  puede  suponerse  que  vale  aproximadamente  1.  Entonces  con  una  su- 
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posición  acerca  del  gradiente  de  densidad,  la  ecuación  (1.4.26)  puede  resolver¬ 
se.  Por  ejemplo,  si  dp/iy  =  0  (Fig.  1.8)  donde  B  es  una  constante,  entonces 


u(y)  i.  [ (y/ye)1  +  (gaj>/?u?)*y  1  m 

u.  1  +  IgaJirpuDkV  J 


si  se  adopta  un  gradiente  general  de  densidad  por  ejemplo,  dp/dy  =  /(y)  (Fig. 
1.9),  entonces 


“W.IP _ *»  (I4  28) 

u-  *  J*  y(l  +  (oj/puf)*V/(y)| 

Las  ecuaciones  del  perfil  de  velocidad  vertical  deri¬ 
vadas  previamente,  se  aplican  a  flujos  que  ocurren  en 
una  amplia  variedad  de  canales.  Utilizando  la  ley  de 
velocidad  de  Prandtl-von  Karman  [Ec.  1.4.141).  Keu- 
legan  (1938)  derivó  una  ecuación  para  la  velocidad 
promedio  de  un  flujo  en  un  canal  de  forma  arbitraria. 
La  modificación  de  Chow  (1969)  a  la  derivación  de 
Keulegan,  y  con  referencia  a  la  figura  1.10  estable¬ 
ce  que  el  gasto  total  a  través  de  una  sección  del  ca- 


Q  -  UA  -  ^  SdA  -  Jo  Ü0dy  (1.4.29) 

donde  d  =  tirante  del  flujo  y  0  =  longitud  de  la  isovel 
(la  curva  de  igual  velocidad).  Se  supone  que  0  es  pro¬ 
porcional  a  la  distancia  vertical  desde  la  frontera  o 

0  =  P-Ty 


FIGURA  1.10 

Definición  de 
símbolos. 


CONCEPTOS  DE  RUJO  DE  FLUIDOS 


donde  r  es  una  función  que  depende  de  la  forma  del  canal.  Entonces 
r*  r</* 

A  =  J'  0  dy  =  Pd  -  —  (1.4.30) 

Si  se  sustituyen  las  ecuaciones  (1.4.14)  y  (1.4.30)  en  la  ecuación  (1.4.29),  al  in¬ 
tegrar  y  simplificarse  obtiene 

(tan 

donde  y0  se  define  mediante  las  ecuaciones  (1.4.15)  y  (1.4.17).  en  la  ecuación 
(1.4.31)  el  parámetro 


es  una  función  de  la  forma  de  la  sección  transversal  del  canal.  Keulegan  y 
Chow  han  demostrado  que  la  variación  de  este  parámetro  con  secciones  de 
varias  formas  es  pequeño,  y  por  lo  tanto  este  parámetro  puede  representarse 
en  general  mediante  una  constante  0.  Con  esta  suposición,  la  ecuación  (1.4.31) 
será 

que  es  una  ecuación  teórica  para  la  velocidad  promedio  de  flujo  en  un  canal 
abierto.  Keulegan  119381  llegó  a  las  siguientes  conclusiones  especificas: 

Para  canales  hidráulicamente  Usos 


5-u.(3.25  +  2¿ln^]  (1.4.32) 

Para  canales  hidráuUcamente  rugosos 

S  =  u.  |  6.25  +  2.5  ln£)  (1.4.33) 
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distribución  de  velocidad  unidimensional  no  puede  describir  completamente 
flujos  que  son  bidimensionales  y  tridimensionales.  En  general,  la  distribución 
de  velocidad  en  un  canal  de  forma  arbitraria  se  cree  que  depende  de  la  forma  de 
la  sección  transversal,  de  la  rugosidad  de  la  frontera,  de  la  presencia  de  esca¬ 
lones  y  de  cambios  en  la  forma  de  la  sección  transversal  Las  corrientes  secun¬ 
darias  causadas  por  escalones  y  cambios  en  las  formas  del  canal,  son  denomi¬ 
nadas  corrientes  secundarias  fuertes.  La  forma  de  la  sección  transversal  y  la 
distribución  de  la  rugosidad  de  la  frontera  ocasionan  una  distribución  unifor¬ 
me  de  los  esfuerzos  de  Reynolds  en  el  flujo  y  da  por  resultado  corrientes  secun¬ 
darias  débiles.  La  terminología  corriente  o  flujo  secundario,  se  refiere  a  un  mo¬ 
vimiento  circular  del  fluido  alrededor  de  un  eje  que  es  paralelo  al  flujo  o 
corriente  primario,  que  a  su  vez  es  una  traslación  del  fluido  en  la  dirección  lon¬ 
gitudinal.  En  esta  sección,  se  considerarán  los  desarrollos  modernos  acerca  de 
las  corrientes  secundarias  débiles. 

Einstein  y  Li  (19S8)  intentaron  identificar  la  causa  de  las  corrientes  secun¬ 
darias  débiles  y  concluyeron  que  1)  las  corrientes  secundarias  no  ocurren  en 
flujos  turbulentos  isotrópicos  o  laminares;  2)  las  corrientes  secundarias  en  flu¬ 
jos  turbulentos  ocurren  únicamente  cuando  las  isoveles  (las  lineas  o  fronteras 
de  igual  velocidad)  del  flujo  primario  no  son  paralelas  una  con  otra,  o  con  las 
fronteras  del  canal;  y  3)  los  esfuerzos  de  Reynolds  contribuyen  al  flujo  secun¬ 
dario  únicamente  cuando  su  distribución  es  no  lineal.  Tracy  (1965)  dirigió  una 
investigación  sobre  lineas  similares  y  llegó  aproximadamente  a  las  mismas 
conclusiones.  El  mayor  progreso  en  esta  área  de  investigación  ha  sido  realiza¬ 
da  por  Liggett  y  otros  (1965)  y  Chiu  y  otros  (1967, 1971, 1876, 1978)  que  empe¬ 
zaron  por  investigar  corrientes  secundrias  débiles  que  ocurrían  en  esquinas 
(Liggett  y  otros  1965).  Estos  métodos  iniciales  fueron  posteriormente  extendi¬ 
dos  a  flujos  en  canales  triangulares  (Chiu  y  Lee,  1971)  y  finalmente  a  canales 
de  una  forma  de  sección  transversal  arbitraria  (Chiu  y  otros,  1976, 1978).  Este 
método  de  estimar  comentes  secundarias  y,  sobre  todo  las  distribuciones  de 
la  velocidad  tridimensional,  requiere  primero  el  establecimiento  de  un  sistema 
de  coordenadas  curvilíneas  que  está  formado  por  las  isoveles,  las  curvas  <  en 
la  figura  1.11,  y  las  curvas  ij  en  esta  figura  que  tienen  trayectorias  ortogonales 
a  las  curvas  t.  Chiu  y  otros  (1976)  sostuvieron  que  una  extensión  heurística 
de  la  distribución  de  velocidad  de  Prandtl-von  Karman  era 

u  -  x  I»  “  (1.4.34) 

*  <o 

donde  tQ  =  una  constante  y  <  =  la  coordenada  curvilínea  definida  arriba.  A  lo 
largo  de  la  frontera  del  canal  *  =  y  por  lo  tanto,  u  =  0.  En  este  punto  se 
requiere  una  suposición  semiemplrica  acerca  de  la  forma  de  los  isoveles.  En 
un  canal  natural,  Chiu  y  otros  (1976)  pretendieron  que  la  siguiente  ecuación 
darla  una  estimación  adecuada  de  las  curvas 


(1.4.35) 
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donde  y  =  coordenada  vertical 
d  =  tirante  del  flujo 
z  =  coordenada  transversal 

T,  =  distancia  transversal  entre  el  eje  y  (r  =  0)  y  la  intersección  iz¬ 
quierda  o  derecha  de  la  superficie  del  agua  y  la  frontera 
&  =  coeficiente  de  la  curva  izquierda  y  derecha  (Fig.  1.11) 
Combinando  las  ecuaciones  (1.4.34)  y  (1.4.36)  se  obtendrá 

* -?*[;©('- *f] 

Esta  teoría  puede  también  ser  extendida  para  estimar  el  gasto  de  una  sec¬ 
ción  natural  o  irregular.  De  la  ecuación  (1.4.35).  la  frontera  del  canal  está  dada 

y-/„(z)-d«.(l-^)  (1.4.37) 

El  área  de  la  sección  transversal  es 

4,  -  dy  dr  -  T.d  [  1  -  <«•  ~  A<¿*>  ]  «-4.38) 

El  flujo  volumétrico  está  dado  por 

Q  m  J  u,dydz  +  J  ^  | >  w u,  dy  dr 


Q  -  Td  j  |  -1  -  ln<,  +  <,  -  i(Tu5,*,  +  TJM  J  (1.4.39) 


FISURA  1.11  Esquema  de  c.  i  del  sistema  de  coordenadas 
(CAiu  et  al,  19761. 
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u(0.8)  -  -r  In  — 
y  resolviendo  simultáneamente 

(0.22  -  1.61|u(0.8)/u(0.2)l  | 
*’  |  (u(0.8)/u(0.2)l  -  1  1 


El  valor  de  f0  estimado  en  la  ecuación  (1.4.41)  puede  utilizarse  en  la  ecuación 
(1.4.40)  para  estimar  valores  de  0,y0fLa  implicación  de  este  método  es  que 
para  dos  medidas  de  la  velocidad  en  la  linea  central  de  un  canal,  puede  estimar¬ 
se  el  flujo  en  el  canal. 

La  ecuación  (1.4.36)  proporciona  un  método  para  estimar  la  distribución  de 
velocidad  primaria  en  un  flujo  de  canal  abierto  que  ocurre  en  un  canal  de  for¬ 
ma  arbitraria.  Según  la  ecuación  (1.4.35)  las  trayectorias  ortogonales  de  las 


n-y‘-j(0i~  1*1)*  (1-4.42 

La  componente  e  de  la  velocidad  secundaria  permanente  es 

“•-(£*)  ,l“* 
donde  z  =  elevación  media  de  la  frontera  del  canal  y 

pAW*)‘  ..  ... 

T“  =  (dVa.1)1  ' 
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La  otra  componente  de  velocidad  es 

donde  h,  y  h,  son  coeficientes  métricos  dadas  por 
L  _  _  T,d 

■  [1  -  (Irl/W'VIT,  -  Ull'  +  Df/ 

0.5  T, 

y  \Zfíy‘  +  (Ti  -  |*|)4 

Las  componentes  de  velocidad  u,  y  u,  pueden  ser  transferidas  en  coordena¬ 
das  cartesianas  por  un  procedimiento  estándar  de  transformación  de  coorde- 

Con  respecto  al  método  de  Chiu  de  estimación  de  velocidades  en  corrientes 
primarias  y  secundarias,  nótese  lo  siguiente.  Primero,  la  confirmación  directa 
de  las  predicciones  obtenidas  por  las  ecuaciones  (1 .4.43)  y  (1.4.45)  no  es  posible 
en  ¡a  mayor  parte  de  los  canales  naturales  que  transportan  además  fluidos  só¬ 
lidos.  burbujas  de  aire  y  otras  impurezas.  La  distribución  de  velocidad  prima¬ 
ria  estimada  por  la  ecuación  (1.4.36)  ha  sido  verifivado  con  medidas  de  campo 
(Chiu  y  otros,  1976).  Segundo,  la  técnica  computacional  ilustrada  aqui  es  en 
ocasiones  inadecuada,  ya  que  no  puede  hacer  frente  a  la  verdadera  irregulari¬ 
dad  tridimensional  de  un  canal  natural. 


1.5  SIMILITUD  Y  MODELOS  FISICOS 

El  número  de  importantes  problemas  modernos  de  la  hidráulica  de  canales 
abiertos  que  puede  solucionarse  satisfactoriamente  por  técnicas  analíticas  pu¬ 
ras  es  muy  limitado:  la  mayor  parte  de  los  problemas  deben  ser  solucionados 
por  una  combinación  de  técnicas  numéricas  y  analíticas,  medidas  de  campo  y 
modelado  físico.  En  un  modelo  físico,  se  deben  satisfacer  dos  criterios:  1)  el 
modelo  y  prototipo  deben  ser  geométricamente  similares,  y  2)  el  modelo  y  pro¬ 
totipo  deben  ser  dinámicamente  similares.  El  requerimiento  de  similitud  geo¬ 
métrica  puede  establecerse  mediante  una  escala  de  longitudes  como  la  razón 
entre  el  prototipo  y  el  modelo.  El  requerimiento  de  similitud  dinámica  estable¬ 
ce  que  los  dos  sistemas  con  fronteras  geométricamente  similares  tengan  pa¬ 
trones  de  flujo  geométricamente  similares,  en  instantes  de  tiempo  correspon¬ 
diente.  Esto  requiere  que  todas  las  fuerzas  individuales  que  actúan  sobre 
elementos  correspondientes  del  fluido  tengan  las  mismas  razones  (proporcio¬ 
nes)  en  los  dos  sistemas.  El  problema  principal  en  el  desarrollo  de  modelos  físi¬ 
cos  no  es  encontrar  los  requerimientos  de  similitud  geométrica,  sino  asegurar 
la  similitud  dinámica. 

Un  enfoque  para  el  desarrollo  apropiado  de  parámetros  para  asegurar  la  si¬ 
militud  dinámica  es  la  escalación  de  las  ecuaciones  fundamentales.  Por  ejem- 
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pío,  la  ecuación  (1.4.5)  tiene  la  misma  solución  para  los  sistemas  de  flujo  geo¬ 
métricamente  similares,  ya  que  F  y  R  son  numéricamente  iguales  para  los  dos 
sistemas.  En  algunos  casos  uno  de  estos  parámetros  puede  no  ser  importante; 
sin  embargo  para  una  similitud  dinámica  exacta  F  y  R  deben  ser  iguales  tanto 
para  el  modelo  como  para  el  prototipo.  La  igualación  de  los  números  de  Froun- 
de  requiere 


Uu  UF 

VguLu  Vgíü 


(1.5.1) 


o  U,  =  VÜL,  (1.5.2) 

donde  el  subíndice  M  designa  al  modelo,  P  al  prototipo,  y  R  la  razón  de  las 
variables  modelo  a  prototipo.  El  requerimiento  de  igualdad  de  los  números  de 
Reynolds  da  como  resultado 


U,- 


(1.5.3) 


al  combinar  las  ecuaciones  (1.5.2)  y  (1.5.3)  y  reconociendo  que  gR  =  1  da  por 
resultado 


donde  T„  =  razón  de  la  escala  de  tiempo.  En  requerimientos  de  similitud  que 
necesitan  únicamente  el  número  de  Froude,  el  diseñador  debe  estar  enterado 
de  dos  problemas: 
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El  parámetro  que  mide  la  magnitud  relativa  de  las  fuerzas  de  inercia  y  capita¬ 
lidad  es  el  número  de  Weber  o 


W 


pU'L 


(1.5.7) 


donde  o  =  fuerza  de  tensión  superficial  por  unidad  de  longitud. 
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SINOPSIS 

En  este  capitulo,  se  analizan  las  aplicaciones  de  la  ley  de  conservación 
de  energia  a  los  flujos  en  canales  abiertos.  La  sección  2.1  define  la  ener¬ 
gía  específica.  El  efecto  de  la  curvatura  en  la  trayectoria  de  Id  distribu¬ 
ción  de  presión  dentro  del  campo  del  Ilujo  es  también  considerado.  La 
sección  2.2  define  el  flujo  subcritico,  critico  y  supercritico.  En  esta  sección 
se  presentan  diversas  técnicas— de  tanteos,  gráficas  y  explícitas— con  ob¬ 
jeto  de  estimar  el  flujo  critico  en  los  canales  con  diversas  formas  de  sec¬ 
ción  transversal.  La  sección  2.3  estudia  los  controles  "aguas  arriba"  y 
"aguas  abajo”  y  la  accesibilidad  de  vatios  puntos  sobre  la  E-y  o  curva 
de  energia  especifica.  En  la  sección  24  se  introduce  al  lector  a  varias 
aplicaciones  del  principio  de  energia  que  se  presentan  en  la  práctica, 
incluyendo  el  uso  de  curvas  adimensionales  E-y.  cálculos  asociados  con 
transiciones  en  canales  y  problemas  encontrados  en  canales  de  sección 
compuesta. 


2.1  DEFINICIÓN  DE  ENERGIA  ESPECÍFICA 

Un  principio  central  en  cualquier  tratamiento  de  la  hidráulica  de  flujo  en  ca¬ 
nales  abiertos  debe  ser  la  ley  de  conservación  de  energia.  Recuérdese  de  la 
mec&nica  de  fluidos  elemental,  que  la  energia  total  de  una  porción  de  agua 
viajando  sobre  una  linea  de  corriente  está  dada  por  la  ecuación  de  Bernoulli  o 


H  - 


H  =  energia  total 

t  =  elevación  de  la  línea  de  corriente  sobre  i 
p  =  presión 

y  =  peso  especifico  del  fluido 
p/y  =  carga  de  presión 
u  =  velocidad  de  la  linea  de  corriente 
V2g  =  carga  de  velocidad 
g  =  aceleración  local  de  la  gravedad 


i  plano  de  referencia 


La  suma  z  +  (p/y!  define  la  elevación  de  la  linea  de  gradiente  hidráulico  so¬ 
bre  el  plano  de  referencia;  en  general,  el  valor  de  esta  suma  varia  de  punto  a 
punto  a  lo  largo  de  la  linea  de  corriente.  Para  examinar  la  variación  de  esta 
suma  bajo  diversas  circunstancias,  considérese  una  partícula  de  área  en  la 
sección  transversal  M.  longitud  6s,  densidad  p,  y  masa  p  &A  6s  moviéndose 
a  lo  largo  de  una  linea  de  corriente  arbitraria  en  la  dirección  +S  (Fig.  2.1). 
Si  se  supone  que  el  fluido  es  sin  fricción,  entonces  no  hay  fuerzas  cortantes, 
y  únicamente  la  fuerza  gravitacional  del  cuerpo  y  las  fuerzas  en  la  superficie 
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FIGURA  2.1  Componente  de 
fuerzas  actuando  sobre  una 
partícula  que  se  mueve  a  lo  lar¬ 
go  de  una  linea  de  corriente. 


sobre  los  limites  de  la  partícula,  deben  de  ser  considerados.  La  fuerza  gravita- 
cional  es  pg  SA  is.  la  fuerza  de  presión  sobre  la  cara  que  está  aguas  arriba 
es  p  Í>A,  y  la  fuerza  de  presión  sobre  la  cara  aguas  abajo  es  |p  +  (dp/ás|  ós] 
6A.  Aplicando  la  segunda  ley  del  movimiento  de  Newton  en  la  dirección  del 
flujo,  se  obtiene 

F,  *  a,6m 

o  pa,  iA  It  “  p  i  A  -  i p  +  it ;  4A  -  pg  ¿A  i»  eos  0 

donde  o,  =  aceleración  de  la  partícula  del  fluido  a  lo  largo  de  la  linea  de  co- 


y  notando  que  —  ■  eos  9 

3 

produce  —  (p  +  yz)  +  pa,  -  0  (2.1.2) 

La  ecuación  (2.1.2)  es  conocida  como  la  ecuación  de  Euler  de  movimiento  a 
lo  largo  de  una  linea  de  corriente.  Si  a,  =  0,  la  ecuación  12.1.2)  puede  ser  in¬ 
tegrada  para  obtener  la  ley  hidrostática;  i.e.,  la  presión  varia  en  forma  lineal 
con  respecto  a  la  profundidad. 

Las  implicaciones  de  la  ecuación  (2.1.2)  en  el  flujo  de  canales  abiertos  son 
significativas.  Primero,  se  ignoran  fluctuaciones  menores  producidas  por  la 
turbulencia  y  las  líneas  de  corriente  no  tienen  componentes  de  aceleración  en 
el  plano  de  la  sección  transversal,  i.e.,  las  lineas  de  corriente  no  tienen  curva¬ 
tura  sustancial  ni  divergencia,  entonces  el  flujo  se  denomina  paralelo  y  preva¬ 
lece  una  distribución  de  presión  hidrostática.  En  la  práctica,  muchos  flujos 
uniformes  (Caps.  4  y  5)  y  flujos  gradualmente  variados  (Cap.  6)  pueden  ser 
considerados  como  flujos  paralelos  con  distribuciones  de  presiones  hidrostáti- 
cas  en  donde  la  divergencia  y  curvatura  de  las  lineas  de  corriente  son  despre¬ 
ciables.  En  un  flujo  paralelo,  la  suma  z  +  p/y  es  constante  e  igual  al  tirante 
del  flujo  y,  si  el  plano  de  referencia  es  tomado  como  el  fondo  del  canal.  Enton- 
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ces,  por  definición,  la  energía  especifica  de  un  flujo  en  el  canal  abierto  relati¬ 
vo  al  fondo  del  canal  es 


donde  a  =  factor  de  corrección  de  energía  cinética  que  es  usado  para  corregir 
la  no-uniformidad  del  perfil  de  velocidad  y  i  =  velocidad  promedio  del  flujo 
(ü  =  Q/A  donde  A  es  el  ¿rea  hidráulica  y  Q  es  el  gasto).  La  suposición  inhe¬ 
rente  en  la  ecuación  (2.1.3)  es  que  la  pendiente  del  canal  es  pequeña,  o  eos  8 
=  1,  y  y  =  d  eos  8  (Fig.  2.2o).  En  general,  si  8  <  10°  o  S  <  0.018  donde  S 
es  la  pendiente  del  canal,  la  ecuación  (2.1.3)  es  v&lida 

Si  8  no  es  pequeña,  entonces  la  distribución  de  presiones  no  es  hidrostática 
cuando  el  tirante  vertical  del  flujo  es  significativamente  diferente  del  tirante 
medido  perpendicularmente  al  fondo  del  canal.  Además,  en  canales  de  gran 
pendiente,  e.g.,  caldas  rápidas,  el  flujo  contiene  aire  lo  que  cambiará  tanto 
la  densidad  como  el  tirante  del  fluido.  En  el  material  subsecuente,  a  menos 
que  se  especifique  otra  cosa,  debe  suponerse  que  la  pendiente  del  canal  es  tal  que 
existe  una  distribución  de  presión  hidrostática. 

Además,  si  a,  *  0,  entonces  las  lineas  de  corriente  de  un  flujo  cualquiera 
tendrán  una  cantidad  significativa  de  curvatura  o  divergencia,  y  el  flujo  se 
denominará  curvilíneo.  Tal  situación  puede  ocurrir  cuando  el  fondo  del  canal 
está  curveado,  en  compuertas,  y  en  cascadas  a  caldas  libres.  En  tales  casos, 
la  distribución  de  presiones  no  es  hidrostática.  y  debe  estimarse  un  factor  de 
corrección  de  presión.  En  situaciones  de  flujo  cóncavo  (Fig.  2.26),  las  fuerzas 
resultantes  de  la  curvatura  de  las  lineas  de  corriente  refuerzan  las  fuerzas  de 
gravedad.  En  el  caso  de  flujo  convexo  (Fig.  2.2c),  las  fuerzas  resultantes  de  la 
curvatura  de  las  lineas  de  corriente  actúan  contra  las  fuerzas  gravitacionales. 
Si  un  canal  tiene  un  perfil  longitudinal  curveado,  entonces  la  desviación  de  la 
distribución  de  presiones  a  partir  de  la  condición  hidrostática  puede  estimar¬ 
se  desde  una  aplicación  de  la  segunda  ley  de  Newton 


FIGURA  2.2  (a)  Distribución  de  presión  en  un  flujo  paralelo  con  eos  8  =  1,  (6)  Distri¬ 
bución  de  presito  en  un  flujo  cóncava  (c)  Distribución  de  presión  en  un  flujo  convexo. 
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donde  r  =  radio  de  curvatura  del  fondo  del  canal.  La  verdadera  distribución 
de  presiones  en  una  sección  es  entonces 


donde  los  signos  más  y  menos  son  usados  respectivamente,  con  ffujos  cónca¬ 
vos  y  convexos.  En  muchos  casos,  es  conveniente  definir  un  coeficiente  de  pre¬ 
sión  tal  que,  la  carga  de  presión  en  un  flujo  curvilíneo  pueda  definirse  como 
a'y  donde  a'  =  el  coeficiente  de  presión.  Puede  demostrarse  que 


(2.1.6) 


donde  Q  =  gasto  total  y  dA  =  un  incremento  de  área.  Entonces  a1  >  1  para 
flujo  cóncavo,  a  =  1  para  flujo  paralelo,  y  a  <  1  para  flujo  convexo.  Pa¬ 
ra  flujos  curvilíneos  complejos,  la  distribución  de  presiones  puede  estimarse  a 
partir  de  mallas  o  redes  de  flujo  o  con  pruebas  de  modelos  (véase,  Streeter  y 
Wyüe,  19751. 


2.2  FLUJO  SUBCRÍTICO,  CRÍTICO  Y  SUPERCRÍTICO 

Un  examen  de  la  ecuación  (2.1.3)  demuestra  que  si  eos  9  »  1.  a  =  1,  y  la 
sección  y  gasto  del  canal  son  especificados,  entonces  la  energía  especifica  es 
únicamente  una  función  del  tirante  del  flujo.  Si  y  es  graficado  contra  E  (Fig. 
2.3),  resultará  una  curva  con  dos  ramas.  La  rama  AC  se  aproxima  asintótica- 
mente  al  eje  E,  y  la  rama  AB  se  aproxima  asintóticamente  a  la  linea  E  =  y. 
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Para  todos  los  puntos  sobre  el  eje  E  mayor  que  el  punto  A,  hay  dos  posibles 
tirantes  de  flujo,  conocidos  como  los  tirantes  alternos  del  flujo.  Cuando  A 
representa  la  mínima  energía  especifica,  las  coordenadas  de  este  punto  pue¬ 
den  ser  encontradas  tomando  la  primera  derivada  de  la  ecuación  (2.1.3)  con 
respecto  a  y.  e  igualando  el  resultado  a  cero  o 

dy  gA‘  dy 

donde  A  =  área  hidráulica.  En  la  figura  2.3,  el  área  diferencial  de  agua  dA 
cercana  a  la  superficie  libre  es  igual  a  T  dy  donde  T  =  el  ancho  superficial  o 
de  la  superficie  del  agua.  Por  definición,  el  tirante  hidráulico  D  es 

D  -  £  (2.2.2) 


Substituyendo  < 


1  y  la  ecuación  12.2.2)  en  la  ecuación  (2.2.1) 
G?_dA  _j£T  B*J_ 
"íA'dv  íA>a"‘  ,D~° 


se  obtienen 


(2.2.3) 

(2.2.4) 


que  es  la  definición  de  flujo  critico  presentada  anteriormente.  Asi,  la  energía 
especifica  mínima  ocurre  en  el  tirante  hidráulico  critico.  Con  este  conoci¬ 
miento.  la  rama  AC  puede  interpretarse  como  representativa  de  flujos  super- 
criticos  mientras  que  la  rama  AB  representa  flujos  subcriticos.  Con  respecto 
a  la  figura  2.3  y  a  la  ecuación  (2.2.4).  debe  considerarse  lo  siguiente.  Primero, 
para  canales  de  gran  pendiente,  ángulo  S  y  a  #  1.  se  puede  demostrar  fácil¬ 
mente  que  el  criterio  para  energía  especifica  minima  es 


F 


(2.2.5) 


Segundo,  en  la  figura  2.3,  las  curvas  E-y  para  valores  de  gasto  mayores  que 
Q  están  situadas  a  la  derecha  de  la  curva  de  Q,  y  las  curvas  E-y  para  valores 
de  gasto  menores  que  Q  están  situadas  a  la  izquierda  de  la  curva  de  Q.  Terce¬ 
ro,  en  el  caso  de  canales  rectangulares  de  ancho  6.  la  ecuación  (2.2.4)  puede 
reducirse  a  formas  más  adecuadas  que  facilitan  los  cálculos.  Por  ejemplo,  de¬ 
finase  el  gasto  por  unidad  de  ancho  q  como 

Q 


PRINCIPIO  DE  ENERGIA 


La  velocidad  promedio  será 


y  para  un  canal  rectangular,  y  =  D.  Con  estas  definiciones,  la  ecuación  (2.2.41 
puede  reordenarse  para  dar 

„-(¿f  M» 

Al  substituir  las  definiciones  de  arriba  en  la  ecuación  (2.2.3)  se  obtiene 


(2.2.7) 


Y  usando  la  definición  de  energía  especifica,  ecuación  (2.1.3),  y  ecuación 
(2.2.7), 


y,  -  \E,  (2.2.8) 

donde  E,  =  energía  especifica  a  la  velocidad  y  tirante  critico. 

En  este  momento,  es  apropiado  estudiar  métodos  para  calcular  el  tirante 
critico  de  flujo  en  canales  no  rectangulares  ajando  se  especifican  la  forma  del 
canal  y  el  gasto.  Para  canales  simples,  el  planteamiento  más  fácil  y  directo 
a  este  cálculo  es  una  solución  algebraica  involucrando  soluciones  del  tipo  de 
tanteos  de  cada  una  de  las  ecuaciones  (2.2.3),  (2.2.4)  o  (2.2.5). 

EJEMPLO  2.1 

Para  un  canal  trapecial  con  ancho  de  base  6  =  6.0  m  (20  ft|  y  talud 
z  =  2,  calcúlese  el  tirante  critico  del  flujo  si  Q  =  17  mJ/s  (600  ft%). 

Solución 
De  la  tabla  1.1 


A  -  (6  +  zy)y  -  (6.0  +  2 y)y 
T  =  b  +  2zy  =  6  +  4y 
„  A  (3  +  y)y 

T  3  +  2y 

-  Q  '  w 

“  A  ~  2  (3  +  y)y 
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Substituyendo  lo  anterior  en  la  ecuación  (2.2.3)  se  obtiene 


Simplificando, 


[17/(6  +  2y)|* 

7.4(3  +  2y)  - 


_  (3  +  y)y 
"  3  +  2y 

[(3  +  y)yl* 


Por  tanteos,  el  tirante  critico  es  aproximadamente 


y,  -  0.84  m  (2.8  ft) 
y  la  velocidad  critica  correspondiente  es 

“  (6T2¡55Th5^4  ■  “ fV*> 

Un  segundo  método  para  enfocar  el  problema  de  calcular  el  tirante  critico 
es  a  través  de  ecuaciones  semiemplricas.  Straub  (1982)  desarrolló  para  este 
propósito  un  conjunto  de  ecuaciones  para  diversas  formas  de  canales  comu¬ 
nes.  Éstas  son  resumidas  en  la  tabla  2.1 


EJEMPLO  2.2 

Para  un  canal  trapecial  con  6  =  6.0  m  (20  ft)  y  r  =  2,  encuéntrese  el 
tirante  critico  del  flujo  si  Q  =  17  mJ/s  (600  ft*/s|. 


Solución 
De  la  tabla  2.1 

donde  ^  =  — 

Verificando  la  validez  de  la  desigualdad  Q/óís  =  17/61S  =  0.19,  se 
confirma  la  aplicación  de  la  ecuación  de  arriba  proveniente  de  la  tabla 
2.1.  Ahora  sustituyanse  los  valores  apropiados, 


PRINCIPIO  DE  ENERGIA 


Al  comparar  este  resultado  con  el  que  se  obtuvo  en  el  ejemplo  2.1  para 
el  mismo  problema,  se  nota  que  las  respuestas  son  muy  similares  y 
además  el  método  del  ejemplo  2.1  requiere  de  muy  pocos  cálculos  que 
no  son  complicados. 

Un  tercer  método  para  determinar  el  tirante  critico  cuando  la  forma  de  la 
sección  del  canal  y  el  gasto  son  especificados,  implica  el  uso  de  un  diagrama 
de  diseño.  En  el  desarrollo  de  un  diagrama  para  este  propósito,  es  conveniente 
definir  el  factor  de  sección  para  calcular  el  gasto  critico.  Al  sustituir  5  =  QIA 
en  la  ecuación  (2.2.3)  se  obtiene  después  de  simplificar, 


El  lado  izquierdo  de  la  ecuación  (2.2.91  es  por  definición  el  factor  de  sección 
para  el  gasto  critico  Z,  y  el  lado  derecho  de  la  ecuación  es  una  función  única¬ 
mente  de  la  forma  del  canal  y  el  tirante  del  flujo.  Con  el  propósito  de  resolver 
el  problema  del  tirante  critico  se  muestra  un  diagrama  de  diseño  en  la  fi¬ 
gura  2.4. 


EJEMPLO  2.3 

Un  canal  circular  de  3,0  ft  (0.91  m)  de  diámetro,  conduce  un  gasto  de 
25  ft3/s)  (0.71  mJ/s);  estímese  el  tirante.critico  del  flujo. 


Solución 

De  la  ecuación  (2.2.9)  con  o  = 


2  ”  'Tifa  "  v/312  " 


-  0.54(3)  =  1.6  ft  (0.49  m) 


Para  el  diseño  de  secciones  complejas  que  no  pueden  ser  tratadas  por  alguna 
de  las  ecuaciones  semiempiricas  resumidas  en  la  tabla  2.1  o  el  método  de 
diagrama  de  diseño  presentado  en  la  figura  2.4,  se  puede  utilizar  un  procedi¬ 
miento  gráfico.  Este  método  es  también  aplicable  a  canales  naturales.  En  es¬ 
te  procedimiento,  es  construida  una  curva  de  y,  contra  Z,  de  manera  que, 
para  un  valor  especificado  de  Z  =  QNg  se  pueda  estimar  el  valor  de  y,. 
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EJEMPLO  2.4 

Un  canal  trapecial  con  b  =  20  ft  (6.0  m)  y  a  =  1.5  conduce  un  gasto 
de  600  ftJ/s  (17  mJ/s);  estímese  el  tirante  critico  del  flujo. 

Solución 

El  primer  paso  en  la  solución  de  este  problema  es  construir  una  curva 
y  contra  Z  (Fig.  2.5).  El  valor  del  factor  '  " 

lada  a  partir  de  los  datos  disponibles. 

Vi- 

Entonces,  según  la  figura  2.5,  y,  =  2.8 


ft  (0.85  m). 


La  introducción  de  los  conceptos  de  energia  especifica  y  flujo  critico  hace 
posible  analizar  la  reacción  del  flujo  en  un  canal  según  cambios  en  la  forma 
del  canal  y  las  estructuras  hidráulicas  para  diferentes  regímenes  de  flujo  per¬ 
manente. 

En  cualquier  sección  transversal,  la  energia  total  es 


H 


(2.3.1) 


donde  y  =  tirante  del  flujo,  i  =  elevación  del  fondo  del  canal  sobre  un  plano 
de  referencia,  y  se  supone  que  o  =  1  y  eos  í  =  1.  Diferenciando  la  ecuación 


FIGURA  2.5  y,  contra  r  para  un  canal  trapecial  con  6  = 
20  ft  y  a  =  L5. 
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(2.3.1)  con  respecto  a  la  distancia  longitudinal  x  se  obtiene 

+  £  a» 

El  término  dH/dx  es  el  cambio  de  energia  en  relación  a  la  distancia  longitudi¬ 
nal  o  a  la  fricción  de  la  pendiente.  Se  define 


El  término  dz/dx  es  el  cambio  de  elevación  del  fondo  del  canal 
a  la  distancia  o  a  la  pendiente  del  fondo.  Se  define 


(2.3.3) 

(2.3.4) 


Para  un  gasto  dado  Q.  el  término 

d(u’/2j) 

dx 

se  convertirá  en 


<f(gV2g)  _  _  ddd y_  Q’Tdy  _  f,dy 

dx  gA 3  dy  dx  g A3  dx  dx 


(2.3.6) 


Substituyendo  las  ecuaciones  (2.3.3)  a  (2.3.6)  en  la  ecuación  (2.3.2)  y  simplifi¬ 
cando.  se  obtiene 


dx 


S.-S, 

1-F* 


(2.3.6) 


que  describe  la  variación  del  tirante  del  flujo  en  un  canal  de  forma  arbitraria 
como  una  función  da  S„  Sf,  y  F1.  En  este  capitulo,  se  consideran  únicamen¬ 
te  soluciones  de  la  ecuación  (2.3.6)  donde  S,  =  0  (flujos  sin  fricción).  En  el 
capitulo  6  se  examinan  soluciones  para  el  caso  donde  S,  *  0  serán  considera- 

En  lo  que  resta  de  este  capitulo,  se  buscarán  las  soluciones  de  la  ecuación 
(2.3.6)  para  el  caso  especial  de  S,  =  0.  pero  primero  se  examinará  desde  un 
punto  de  vista  cualitativo,  el  comportamiento  del  tirante  del  flujo  en  respues¬ 
ta  a  cambios  en  la  forma  de  la  sección  transversal.  Para  este  propósito,  su¬ 
póngase  un  canal  rectangular. 


Coso  I:  canal  con  ancho  constante 

En  el  caso  de  un  canal  rectangular  con  ancho  constante,  el  gasto  por  unidad 
de  ancho  q  es  constante,  y  la  ecuación  (2.3.6)  puede  cambiarse  para  obtener 
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u-p’iS +£-"  b» 

En  este  momento  puede  considerarse  una  serie  de  subcasos. 

1.  Si  dz/dx  >  0  y  F  <  1,  entonces  (1  -  F*)  >  0  y  dy/dx  debe  ser  menor  que 
cero.  Por  lo  tanto,  el  tirante  del  flujo  se  decrementa  al  incrementarse  x. 

2.  Si  dz/dx  >  0  y  F  >  1,  entonces  |1  -  F’l  <  0  y  dy/dx  debe  ser  mayor  que 
cero.  Por  lo  tanto,  bajo  estas  condiciones  el  tirante  del  flujo  se  incrementa  al 
incrementarse  x. 

3.  Si  dz/dx  <  0  y  F  <  1,  entonces  (1  —  F*|  >  0  y  dy/dx  debe  ser  mayor  que 
cero.  Por  lo  tanto,  bajo  estas  condiciones,  el  tirante  del  flujo  se  incrementa  al 
incrementarse  x. 

4.  Si  dz/dx  <  0  y  F  >  1,  entonces  (1  -  F*)  <  0  y  dy/dx  debe  ser  menor  que 
cero.  Bajo  estas  condiciones,  el  tirante  del  flujo  se  decrementa  al  incrementar- 


Cuando  dz/dx  =  0,  se  presenta  un  caso  muy  interesante  y  común.  Bajo  esta 
condición,  la  ecuación  (2.3.7)  será 


a  -  f*>  £  -  o 

Entonces,  dy/dx  =  0  o  F*  =  1.  Este  tipo  de  situación  puede  ocurrir  tanto  en 
caldas  rápidas  o  en  vertederos  de  cresta  ancha.  Por  observación  se  sabe  que 
en  estas  situaciones  dy/dx  *  0,  y  por  lo  tanto,  F*  =  1.  Una  sensata  aplica¬ 
ción  de  estos  resultados  puede  dar  un  efectivo  método  para  medida  de  flujo. 
En  tal  caso,  el  tirante  critico  no  ocurre  exactamente  en  la  calda  libre  pero  si 
ligeramente  antes  de  este  punto. 


EJEMPLO  2.5 

Un  vertedor  de  cresta  ancha  se  coloca  en  un  canal  de  ancho  b.  Si  el  ti¬ 
rante  del  flujo  aguas  arriba  es  y,  y  la  carga  de  velocidad  aguas  arriba 
y  las  pérdidas  por  fricción  pueden  ser  despreciadas,  desarróllese  una 
ecuación  teórica  para  el  gasto  en  términos  del  tirante  del  flujo  aguas 


Solución 

Dada  la  situación  descrita  arriba  y  en  la  figura  2.6,  apliqúese  la  ecua¬ 
ción  de  energía  de  Bernoulli  entre  los  puntos  1  y  2  o 


ó; + *  “  t.  +  y*  ■ 


E, 
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FIGURA  2.6  Vertedor  de  cresta  ancha. 


Para  un  fondo,  y  un  flujo  moviéndose  relativamente  lento  en  la  sec¬ 
ción  de  aguas  arriba,  ü]l2g  «  y„  y  por  tanto 

y,  -  E< 

Entonces  por  la  ecuación  (2.2.8) 

E  -  Xy, 

y  yi  -  *y. 

o  y,  -  Ky, 

Reordenando  la  ecuación  (2.2.6)  se  obtiene 


Q  -  bVim^yY1 

Para  g  =  32.2  fUs»  (9.8  m/s1) 

Q  -  3.09  by? 

Una  comparación  del  coeficiente  en  la  ecuación  de  arriba  con  coefi¬ 
cientes  derivados  empíricamente  (véase,  Ring  y  Brater,  1963!  para  es¬ 
te  tipo  de  vertederos  demostró  excelente  concordancia  y  confirmó 
que,  cuando  las  pérdidas  de  fricción  son  despreciables  y  ü\/2g  « 
y, ,  este  tipo  de  aproximación  es  válido. 

El  ejemplo  anterior  demuestra  una  importante  aplicación  práctica  de  los 
conceptos  de  energía  especifica  y  tirante  critico;  i.e.,  muchas  formas  estruc¬ 
turales  de  medidas  de  flujo  se  basan  en  el  flujo  que  pasa  a  través  del  tirante 
critico  cuando  para  este  tirante  de  flujo  hay  una  interrelación  explícita  entre 
el  tirante  y  el  gasto. 


HIDRÁULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 


Caso  II:  canal  con  ancho  variable 

En  este  caso,  el  gasto  por  unidad  de  ancho  no  es  constante  pero  S0  —  0.  Se 
comienza  con  la  ecuación  de  energía  total. 


H-y 


.  (í(z)l’ 


donde  el  símbolo  q(x)  indica  que  q  es  una  función  de  x  cuando  el  ancho  del 
canal  es  una  función  de  x.  Entonces 


dH_  rfy  dz_  |q(z))*  dy  +  q(x)  d[q(x)l 

dx  ~  "  dx  +  dx  dx  gy“  dx  (2.3.8) 


Cuando  Q  =  qb  =  constante 


dQ 

dx 


o.i«í!l  +  ,w 


(2.3.9) 


Substituyendo  la  ecuación  12.3.9)  en  la  ecuación  (2.3.8)  se  obtiene 

(1  -  F1)^  -  F1^  -  °  (2.3.10) 

En  este  momento  pueden  considerarse  cuatro  subcasos. 


1.  Si  db/dx  >  0  y  F  <  1,  entonces  (1  -  F*)  >  0  y  dy/dx  debe  ser  mayor  que 
cero.  En  este  caso  el  tirante  del  flujo  se  incrementa  al  incrementarse  x. 

2.  Si  db/dx  >  0  y  F  >  1,  entonces  ü  -  F1)  <  0  y  dy/dx  debe  ser  menor  que 
cero.  En  este  caso  el  tirante  del  flujo  disminuye  al  incrementarse  x. 

3.  Si  db/dx  <  0  y  F  <  1.  entonces  (1  -  F*)  >  0  y  dy/dx  debe  ser  menor  que 
cero.  Bajo  estas  condiciones,  el  tirante  del  flujo  disminuye  al  incrementarse  x. 

4.  Si  db/dx  <  0  y  F  >  1,  entonces  (1  -  F1)  <  0  y  dy/dx  debe  ser  mayor  que 
cero.  Bajo  estas  condiciones,  el  tirante  del  flujo  se  incrementa  al  incrementar- 
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la  cual  el  gasto  pase  con  el  tirante  critico,  es  especialmente  atractiva  desde  el 
punto  de  vista  de  medida  del  flujo.  En  el  capitulo  8  se  analiza  una  colección 
de  dispositivos  para  medir  flujos  que  operan  para  producir  una  sección  critica. 

Una  aplicación  primaria  de  los  conceptos  de  energía  especifica  es  la  predic¬ 
ción  de  cambios  en  el  tirante  del  flujo  en  respuesta  a  transiciones  del  canal, 
i.e.,  cambios  en  el  ancho  del  canal  y/o  en  la  elevación  del  fondo.  En  un  examen 
de  estos  problemas,  la  accesibilidad  de  los  diversos  puntos  de  la  curva  E-y  de¬ 
ben  ser  considerados.  Considérese  un  canal  rectangular  de  ancho  constante 
b  al  cual  llega  un  gasto  permanente  por  unidad  de  ancho  q.  En  el  fondo  del 
canal  horizontal  se  llega  a  presentar  un  cambio  de  pendiente  donde  origina  un 
pequeño  escalón  de  altura  z  (Fig.  2.7a).  Dada  esta  situación,  se  puede 
construir  una  curva  E-y  (Fig.  2.7ft).  En  esta  figura,  el  flujo  aguas  arriba  del 
paso  se  representa  por  un  punto  A  sobre  la  curva  E-y.  El  punto  A  tiene  la 
misma  energía  especifica  que  el  punto  A  y  la  selección  entre  el  punto  igual¬ 
mente  correcto  A  y  A'  es  una  función  del  número  de  Froude  aguas  arriba.  Si 
el  punto  A'  es  escogido  para  representar  el  flujo  aguas  arriba,  entonces  este 
flujo  es  subcritico;  i.e.,  F  <  1.  Cuando  q  es  una  constante,  el  punto  que  repre¬ 
sente  el  flujo  aguas  abajo  del  paso  debe  también  estar  sobre  la  misma  curva 
E-y.  La  localización  del  punto  aguas  abajo  sobre  el  eje  E  puede  determinarse 
aplicando  la  ecuación  de  BemouUi  entre  los  puntos  aguas  arriba  y  aguas  aba¬ 
jo  o 


E,  -  E,  -  te  (2.3.11) 

donde  puede  suponerse  que  la  disipación  de  energía  entre  estos  puntos  es  des¬ 
preciable.  Una  vez  determinado  matemáticamente  el  valor  de  E„  la  ecua¬ 
ción  (2.3.1 1)  puede  resolverse  para  determinar  los  valores  correspondientes  de 
y¡.  Existen  tres  valores  de  y  que  satisfacen  la  ecuación  (2.3.11).  Una  de  estas 
soluciones  es  negativa  y  no  tiene  significado  físico;  sin  embargo  las  dos  solu- 


FIGURA  2.7  El  problema  de  ¡ 


sibUidad. 
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dones  remanentes,  puntos  B  y  B‘,  son  soluciones  igualmente  válidas  para  el 
problema.  La  selección  de  un  punto  que  sea  físicamente  correcto  es  la  esencia 
de  la  accesibilidad  del  problema. 

De  los  análisis  anteriores  de  la  ecuación  de  flujo-variado  (Ec.  (2.3.6)],  puede 
concluirse  que  cuando  dzJdx  >  0  y  F  <  1,  el  tirante  del  flujo  disminuye  de  los 
puntos  1  al  2;  sin  embargo,  cuando  B  y  B‘  representan  tirantes  del  flujo  que 
son  menores  que  y,,  esta  conclusión  no  es  útil.  La  curva  E-y  en  sí  misma, 
proporciona  la  solución  al  problema.  Cuando  el  ancho  del  canal  no  cambia,  q 
es  constante  y  el  "punto  de  flujo"  puede  moverse  únicamente  a  lo  largo  de 
la  curva  E-y  definida  por  este  valor  de  q;  i.e.,  el  punto  de  flujo  no  puede  saltar 
a  través  del  espacio  que  separa  los  puntos  B  y  B  .  Asi,  el  punto  de  flujo  debe 
pasar  a  través  del  punto  C  si  éste  se  mueve  al  punto  B'  \  sin  embargo,  el  movi¬ 
miento  al  punto  C  es  posible  únicamente  si  el  incremento  en  la  elevación  del 
canal  es  mayor  que  el  cambio  Az  especificado.  Esta  situación  es  representada 
por  la  linea  punteada  en  la  figura  2.7o.  Así,  puede  concluirse  que  para  una 
situación  especifica  sólo  el  punto  B  es  accesible  desde  el  punto  A. 

El  análisis  anterior  supone  que  existe  una  solución  al  problema  especifica¬ 
do.  De  hecho  es  muy  fácil  especificar  un  problema  que  no  tenga  solución.  Por 
ejemplo,  en  la  figura  2.7a  y  ó  si  la  altura  del  paso  excede  Az,,  no  existe  solu¬ 
ción.  En  resumen,  los  tres  valores  prescritos.  q.E  y  Az,  no  pueden  existir  al 
mismo  tiempo.  Una  interpretación  física  de  esto  situación  es  que  el  área  hi¬ 
dráulica  ha  sido  obstruida  lo  suficiente  para  que  el  flujo  esté  bloqueado.  El 
flujo  al  acumularse  atrás  de  esta  obstrucción,  q  disminuirá  porque  el  tirante 
del  flujo  se  incrementa,  se  establecerá  un  nuevo  flujo  permanente  sobre  la  cur¬ 
va  E-y  a  la  izquierda  de  lo  que  se  muestra  en  la  figura  2.76. 

Una  observación  adicional  es  que  cercano  a  la  condición  critica,  el  punto 
C  en  la  figura  2,76,  tendrá  grandes  cambios  en  la  superficie  del  agua  que  pue¬ 
den  ser  afectados  por  pequeños  cambios  en  el  nivel  del  fondo.  Asi  los  flujos 
que  ocurren  cercanos  al  tirante  critico  son  inherentemoite  inestables  y  podrán 


2.4  APLICACIÓN  PRÁCTICA  DEL  PRINCIPIO  DE  ENERGIA 

Problema  de  transición 

La  aplicación  principal  del  principio  de  energía,  en  la  práctica,  es  la  solución 
de  problemas  de  transición  en  canales.  En  general,  la  solución  de  estos  pro¬ 
blemas  puede  efectuarse  por  métodos  algebraicos  o  gráficos.  Los  siguientes 
ejemplos  ilustran  las  técnicas  básicas  de  solución. 

EJEMPLO  2.6 

Un  canal  rectangular  se  extiende  suavemente  desde  un  ancho  de  1.5 
m  (4.9  ft)  a  3.0  m  (9.8  ft|.  Aguas  arriba  de  la  expansión  el  tirante  del 
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flujo  es  de  1.5  m  (4.9  ft)  y  la  velocidad  del  flujo  es  de  2.0  m/s  (6.6  ft/s). 
Estímese  el  tirante  del  flujo  después  de  la  expansión. 


Solución  algebraica 

Cuando  no  hay  cambio  en  la  elevación  del  fondo'  del  canal,  la  energía 
especifica  E¡  aguas  arriba  es  igual  a  la  energía  especifica  E,  aguas 

£,  =  Ei 

donde  £,-y,  +  |-L6  +  5¿-Um(8.6ft) 

La  velocidad  en  la  estación  que  se  encuentra  aguas  abajo  es 
-  Q  2(1.5)(1.5)  _  1.5 
’  "  A,  “  3y,  y, 

y  por  lo  tanto 

£j  ■  yt  +  ~  ■  y*  +  ■  1.7  m  (5.6  ft) 

o  yi-  1.7yJ  +  0.11  -  0 

Al  solucionar  esta  ecuación  se  obtiene 

í  1.6  m  (5.2  ft) 
y,m  1 0.28  m  (0.92  ft) 

Una  consideración  de  los  conceptos  de  accesibilidad  indican  que  sólo 
el  tirante  subcritico  del  flujo  es  físicamente  posible,  y  por  lo  tanto  la 
respuesta  correcta  es 

y,  -  1.6  m  (5.2  ft) 


Solución  gráfica 

La  solución  gráfica  de  este  problema  requiere  que  se  construya  una 
curva  apropiada  E- y  para  la  estación  que  se  encuentra  aguas  abajo. 
La  ecuación  fundamental  para  esta  curva  es 


ft-y. 


0.11 

A 


Una  gráfica  de  esta  ecuación  se  muestra  en  la  figura  2.8.  A  partir  de 
esta  gráfica  pueden  encontrarse  los  valores  de  y  correspondientes  a 
E ,  =  1.7  m  (5.6  ft) 


j  1.6  m  (5.2  ft) 

1 0.28  m  (0.92  ft) 
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FIGURA  2.8  Solución  gráfica  del  ejemplo  2,6. 


Nuevamente,  un  examen  del  problema  demuestra  que  el  tirante  super- 
crltico  del  flujo,  i.e„  y,  =  0.28  m  (0.92  ft),  no  es  accesible  y  asi  y,  = 
1.6  m  (5.2  ft). 


Aunque,  los  métodos  anteriores  proporcionan  respuestas  satisfactorias, 
ellos  requieren  de  la  solución  de  una  ecuación  cúbica  o  la  construcción  de  una 
curva  É-y  para  cada  problema.  Para  canales  rectangulares,  las  dificultades 
computacionales  pueden  superarse  construyendo  una  curva  adimensional  E-y. 
Dividiendo  ambos  lados  de  la  ecuación  de  la  energía  especifica  por  el  tirante 
critico, 


Definiendo  E'  =  E/y,  y  y'=  y/y,  y  substituyendo  la  ecuación  12.2.6)  en  la 
ecuación  (2.4.1)  se  obtiene 


E-y 


2(y)* 


(2.4.2) 


que  es  una  ecuación  adimensional  de  la  energía  especifica.  En  la  figura  2.9, 
se  muestra  la  ecuación  (2.4.2)  una  gráfica  de  donde  puede  observarse  que  el 
punto  critico  ocurre  en  las  coordenadas  (1.5.1.0).  En  la  práctica,  esta  gráfica 
no  puede  leerse  con  la  suficiente  precisión;  por  esta  razón.  Babcock  (1959)  re¬ 
dujo  la  gráfica  adimensional  E-y  a  una  forma  tabular  (Tabla  2.2).  Todos  los 
problemas  de  transición  que  ocurren  en  canales  rectangulares  pueden  resol¬ 
verse  eficientemente  utilizando  tanto  la  figura  2.9  o  la  tabla  2.2. 


B  .8  3 


EJEMPLO  2.7 

El  agua  fluye  en  un  canal  rectangular  con  un  ancho  de  10  ft  (3.0  m) 
y  con  una  velocidad  de  10  fila  (3.0  m/s)  y  con  un  tirante  de  10  ft  (3.0 
Hay  un  escalón  de  2.0  ft  (0.61  m)  agua  arriba.  ¿Qué  expansión  de¬ 
colocarse  simultáneamente  a  lo  ancho,  para  que  este  flujo  sea  posi- 


Soludón 

Primero,  examínese  el  flujo  aguas  arriba  y  el  escalón  sin  considerar 
la  expansión.  A  partir  de  la  exposición  del  problema,  pueden  calcular- 
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se  las  siguientes  cantidades: 

Q  10(101(10) 


100  (ft’/sl/ft  (9.3  (ms/s)/ml 

-(S)  -11™1 *<“-! 

«.a.M.tn 

y,  6.76 


camente  el  escalón  puede  ser 


A  partir  de  la  figura  2.9  puede  determinarse  que  sin  una  expansión  no 
es  posible  especificar  el  flujo  ya  que  la  energía  especifica  adimensio¬ 
nal  no  corresponde  a  los  valores  que  se  tienen  en  la  curva  E'-y  '.  Si  el 
flujo  aguas  abajo  ocurre  en  el  tirante  critico,  entonces  la  expansión 
requerida  es  un  mínimo.  La  condición  aguas  abajo  será  entonces 


Ei  -  1.S 


jh 

ya 


B, 

1.5 


donde  E,  =  E,  -  A¡ 


9-55  y  y,,  =  tirante  critico  aguas  abajo.  En- 


y„  -  —  -  6.37  ft  (1.9  m) 

y  <J  -  'fifi,  -  91.1  (ftVal/ft  [8.5  (m’/sl/mj 


Por  lo  tanto,  el  ancho  aguas  abajo  es 


6  =  «=í°°° 

9  91.1 


11  ft  (3.4  m) 


o  la  mínima  expansión  requerida  es  (11  -  10)  =  1.0  ft  (0.30  m). 


En  el  material  anterior,  únicamente  se  trató  el  caso  especifico  de  transicio¬ 
nes  en  canales  rectangulares.  Es  necesario  desarrollar  una  metodología  equi- 


hcrAuuca  de  canales  asertos 


valente  para  formas  no  rectangulares.  Para  un  canal  de  forma  arbitraria 


E-y 


JL 

2*A‘ 


Dividiendo  ambos  lados  de  la  ecuación  por  y,. 

E  v  9* 

y.  y,  2gA‘y, 

De  la  ecuación  (2.2.3) 

£  m  4  .  yjiT,)‘ 
t  T,“  T, 


(2.4.3) 


Donde  A,  y  T,  =  área  hidráulica  y  el  ancho  superficial  del  canal,  respectiva¬ 
mente,  cuando  el  tirante  del  flujo  es  y,  y  T,  =  ancho  superficial  de  un  canal 
rectangular  equivalente,  i.e.,  tiene  el  mismo  tirante  y  área  hidráulica  de  un 
canal  no  rectangular  para  el  mismo  tirante  critico  del  flujo  (Fig.  2.10) 
Combinando  las  ecuaciones  (2.4.4.)  y  (2.4.5)  se  obtendrá 


(2.4.6) 


Para  un  canal  rectangular,  esto  es,  T‘,  =  T,  -  T  “  6,  la  ecuación  (2.4.6)  se 
reduce  a  la  ecuación  (2.4.2).  El  ttrmino  que  se  encuentra  entre  corchetes  en 
la  ecuación  (2.4.6)  es  esencialmente  un  factor  de  forma,  y  Silvester  (1961) 
demostró  que  para  canales  trapeciales,  triangulares  y  parabólicos  este  factor 
puede  evaluarse  fácilmente.  En  un  canal  trapecial 


T-ót 

r  -  ó 


2í> 

h  zy 


Un  canal  triangular  es  un  caso  especial  de  un  canal  trapecial,  con  6  =  0.  Para 
un  canal  parabólico  con  T  =  a  vy  donde  a  es  un  coeficiente,  el  factor  de  forma 


FIGURA  2.10  Definición  de  las  variables  para  la  energía 
especifica  en  canales  no  rectangulares. 


ejemplo  que 


es  Hyjy.  El  uso  de  esta  técnica  se  puede  ilustrar  mejor  con  un 
involucre  un  canal  trapecial. 


EJEMPLO  2.8 

Un  canal  trapecial  con  6  =  20  ft  (6.1  m)  y  r  —  2  produce  un  gasto  de 
4000  ft3/s  (110  ms/s)  a  un  tirante  de  12  ft  (3.7  m|.  Si  un  puente  se  apo¬ 
ya  sobre  el  canal  en  dos  pilas  de  3.0  ít  de  ancho  (0.91  mi.  determínese 
el  tirante  del  flujo  abajo  del  puente  (Fig.  2.11) 

Solución 

De  la  tabla  2.1  para  la  sección  del  puente  que  se  encuentra  aguas  arriba 
*  "  0-81  (¡5Spl)  -  “  8.5  ft  (2.6  m) 

Con  SL  _  2.2 

Entonces 

r,-b  +  ty,  -  20  +  2(8.5)  =  37  ft  (11  m) 

T,  -  b  +  2ty,  -  20  +  2(2)(8.5)  -  54  ft  (16  m) 

7*-6  +  ay-20  +  2(12)  -  44  ft  (13  m) 


El  (actor  de  forma  es 


FIGURA  2.11  Esquema  para  el  ejemplo  2.8. 
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La  sección  del  canal  abajo  del  puente  puede  aproximarse  a  un  canal 
trapecial  con  6  =  14  ft  (4.3  m).  En  este  caso 


y,  por  lo  tanto  las  ecuaciones  en  la  tabla  2.1  no  pueden  ser  usadas  para 
estimar  y,. 

El  factor  de  sección  es 


-  =  4000 
Vg"  \f32¿“ 


6“  14“ 

X-0.66 


y,  -  9.2  ft  (2.8  m) 

Entonces  V,  -  b  +  ty,  -  14  +  2(9.2)  -  32.4  ft  (9.9  m) 

T,  -  6  +  2*y,  -  14  +  2(2)(9.2)  -  50.8  a  (18  m) 

V  -  b  +  ay  -  14  +  2(12)  -  38a(12m) 
donde  el  cálculo  de  T  está  basado  sobre  un  estimado  del  tirante  del 
flujo  en  el  puente  para  evitar  una  solución  implícita.  Esta  suposición 
será  rectificada  subsecuentemente.  El  factor  de  forma  es 


Asumiendo  que  no  existe  pérdida  de  energía  cuando  el  flujo  pasa  a 
través  de  la  contracción  formada  por  las  pilas  del  puente,  la  energía 
especifica  adimensional  en  el  puente  es 


Entonces 


El 

ya 

El 

ya 


-  +  ;(—)  (0.46)  - 


1.39 

1.39 


Esta  ecuación  debe  ser  solucionada  para  yjyr,  por  tanteos  o  por 
algún  otro  método.  Por  tanteos,  la  solución  es 

—  =  1.24 


3.2(1.24)  =  11.4  ft  (3.5  m) 
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Entonces  verificando  el  cálculo  aproximado  para  7”  previamente  es¬ 
tablecido. 

7*  -  14  +  2(11.4)  -  36.8  ft  (11  m) 
y  el  efecto  de  esta  corrección  sobre  el  factor  de  forma 
[  {T,?  1  _  [  (32.4)*  1 
iT.tD'J  "  [  50.8(36.8)’ J  "  ' 
que  es  una  modificación  despreciable. 


Energía  específica  en  canales  de  sección  compuesta 
A  través  de  este  capitulo,  el  uso  del  factor  de  corrección  de  energía  cinética 
ha  sido  indicado  para  contabilizar  la  no  uniformidad  de  la  distribución  de  ve¬ 
locidades  en  el  flujo  de  canales  abiertos.  Recordemos  la  ecuación  (2.1.3)  que 
define  la  energía  especifica  en  un  canal  unidimensional; 


£  - 


“21 

2gA’ 


donde,  a  partir  de  la  ecuación  (1.3.41),  a  es 


a  será  especialmente  significativa  en  canales  de  sección  compuesta.  Tradiclo- 
nalmente  (Chow,  1959  y  Henderson,  1966)  han  calculado  este  factor  como 


donde  K,  =  Conducción  de  la  i-ésima  subsección  del  canal 
A¡  =  Área  de  la  i-ésima  subsección  del  canal 
K  =  Conducción  de  la  sección  total 
A  =  Área  total  de  la  sección  transversal 
N  -  Número  de  subsecciones  en  la  sección  dada 


Como  se  estudiará  en  el  capitulo  5,  la  conducción  de  la  subsección  es  calcula¬ 
da  por  la  ecuación  de  Manning  como 

(2.4.8) 

donde  n,  -  coeficiente  de  resistencia  o  rugosidad  de  Manning  para  la  i-ésima 
subsección 
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i  =  factor  de  corrección  para  el  sistema  de  unidades  utilizado  (ó  = 
1.49  para  unidades  inglesas  y  ó  =  1  para  unidades  SI) 

R,  =  radio  hidráulico  de  la  i-ésima  subsección 

El  desarrollo  de  la  ecuación  (2.4.7)  está  basado  en  dos  suposiciones:  1)  El 
canal  puede  ser  dividido  en  dos  subsecdones  para  localizar  apropiadamente  li¬ 
neas  verticales  que  sean  consideradas  como  lineas  de  esfuerzo  cortante  igual 
a  cero  y  que  no  contribuya  el  perímetro  mojado  de  la  subsección,  y  2)  La 
contribución  de  la  no  uniformidad  de  la  distribución  de  velocidades  dentro  de 
cada  subsección  es  despreciable  en  comparación  con  la  variación  en  la  veloci¬ 
dad  promedio  entre  las  subsecciones.  En  efecto,  ambas  suposiciones  son  fal¬ 
sas.  Por  ejemplo.  Myers  (1978)  y  Rajaratnam  y  Ahmadi  (19791  han  presentado 
datos  de  laboratorio  demostrando  transferencia  significativa  de  cantidad  de 
movimiento  entre  subsecciones  de  canales,  y  Blalock  (1980)  ha  mostrado  la  im¬ 
portancia  tanto  teórica  como  experimental  de  la  no  uniformidad  de  la  ve¬ 
locidad  dentro  de  una  subsección.  Las  implicaciones  de  estos  resultados  en 
canales  de  sección  compuesta  son  cruciales  tanto  en  el  cálculo  de  la  energía 
especifica  como  en  los  perfiles  de  flujo  gradualmente  variado. 

El  comportamiento  de  las  curvas  E-y  y  el  número  de  Fraude  en  un  canal  de 
sección  compuesta  puede  ser  examinado  más  fácilmente  si  consideramos  que 
una  sección  transversal  idealizada  (Fig.  2.12a|  que  conduce  un  gasto  de  5000 
ft3/s  (140  m3/s).  Este  canal  tiene  las  mismas  dimensiones  que  las  utilizadas 
por  Blalock  (1980)  en  su  trabajo  original  sobre  este  tópico  y  similares  a  las 
usadas  por  Petryk  y  Grant  (1975).  Si  la  curva  E-y  para  esta  situación  es  grafi- 
cada,  la  curva  resultante  tiene  dos  puntos  en  los  que  la  energía  especifica  tie¬ 
ne  un  valor  mínimo  local  (Fig,  2.126).  El  punto  1  es  un  valor  mínimo  para  el 
flujo  que  ocurre  únicamente  en  el  canal  principal,  y  el  punto  2  es  un  valor  mí¬ 
nimo  para  el  flujo  que  ocurre  en  la  sección  compuesta  del  canal.  El  valor  del 
número  de  Fraude  a  estos  mínimos  deberán  ser  1;  sin  embargo,  una  gráfica 
del  tirante  de  flujo  contra  el  número  de  Fraude  definido  por  la  ecuación  (2.2.3) 
o  este  valor  modificado  por  a  |Ec.  (2.2.5»  dará  valores  erróneos  del  tirante  del 
flujo  correspondiente  a  los  mínimos  (Fig.  2.12c). 

Blalock  (1980)  y  Blalock  y  Sturm  (1981)  desarrollaron  un  número  de  Fraude 
para  sección  compuesta  F„  que  localiza  correctamente  los  puntos  de  ener¬ 
gía  especifica  mínima.  Si  el  factor  de  corrección  de  energía  cinética  se  asu¬ 
me  que  sea  una  función  del  tirante,  entonces  diferenciando  la  ecuación  (2.1.3) 
con  respecto  al  tirante  del  flujo,  se  obtiene 

dín]_«ÍA(  Q3  da 

dy  gA*  dy  IgA2  dy 
e  igualando  esta  ecuación  a  cero. 


qQ*r  Q2  da 

gA*  2 gA1  dy 


(2.4.9) 
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Entonces,  el  número  de  Froude  para  la  sección  compuesta  es 


F„  = 


¡a^T  <?  da  ‘ 
\  gA 3  2 gA*  dyj 


(2.4.10) 


y  Fs  tiene  un  valor  de  1  en  los  tirantes  del  flujo  en  que  ocurra  la  energía  es¬ 
pecifica  minima  (Fig.  2.12c).  En  la  ecuación  (2.4.10)  el  único  parámetro  que 
no  está  determinado  en  forma  rutinaria  es  daldy.  Blalock  (1980)  y  Blalock  y 
Sturm  (1981)  demostraron  que 


dy  K‘  '  K  K 

-m 

’  «-élfflh-S)] 

En  estas  ecuaciones,  T,  =  ancho  superficial  de  la  i-ósima  subsccción,  1?,  = 
radio  hidráulico  de  la  i-ésima  subsección.  dPJdy  =  cambio  del  perímetro 
mojado  de  la  i-ósima  subsección  con  respecto  al  tirante  del  flujo,  y  N  = 
número  de  subsecciones.  Substituyendo  la  ecuación  (2.4.11)  en  la  ecuación 
(2.4.10)  se  obtendrá 


'■-[á-íf- 


En  una  forma  análoga.  Konemann  (1982)  desarrolló  la  siguiente  ecuación 
para  el  número  de  Froude  en  un  canal  de  sección  compuesta: 


[QV3fi  dM  -  M  dB\ l‘ 

*“L2ll  M'  /I 

s-É[(j»“)  a] 


(2.4.13) 
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y  n,  =  coeficiente  de  resistencia  o  rugosidad  de  Manning,  asociado  con  la  i- 
ésima  subsección.  Las  ecuaciones  (2.4.12)  y  (2.4.13)  darán  resultados  casi 
siempre  idénticos;  por  lo  tanto  la  ecuación  (2.4.13)  es  más  simple  de  trabajar 
desde  un  punto  de  vista  computadonal. 

Un  cuarto  método  para  calcular  el  número  de  Fraude  para  una  sección 
compuesta  fue  dado  por  Shearman  (1976).  Si  la  distribución  de  gasto  entre  las 
subsecciones  se  asume  que  sea  proporcional  a  la  conducción,  entonces  el  Indi¬ 
ce  del  número  de  Fraude  está  dado  por 


Ku  Q 
KAy  /g(Ay/Ty) 


(2.4.14) 


donde  el  subíndice  Ai  se  refiere  a  variables  cuyos  valores  son  calculados  en 
la  subsección  con  la  mayor  conducción.  Los  resultados  de  este  tipo  de  análi¬ 
sis  son  también  resumidos  en  la  figura  2.126. 

En  general,  los  métodos  de  Blalock  (1980),  Blalock  y  Sturm  (1981),  y  Kone- 
mann  (1982)  producen,  la  mejor  representación  de  la  variación  del  número  de 
Fraude  con  respecto  al  tirante  de  un  canal  de  sección  compuesta. 


CU"*,F_[2^']  Cu"*2F’(^p) 


FIGURA  2.12  (a)  Cálculo  de  la  energía  específica  en  el  canal  de  sección  compuesta 
(6)  La  energía  especifica  como  una  sección  del  tirante,  (c)  Número  de  Fraude  como 
una  función  del  tirante. 
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horAuuca  de  canales  ASERTOS 


SINOPSIS 

En  este  capitulo  se  considera  la  aplicación  de  la  ley  de  conservación  de 
la  cantidad  de  movimiento  en  el  flujo  de  canales  abiertos.  La  sección  3. 1 
define  la  cantidad  de  movimiento  específico.  En  la  sección  3.2  se  discu¬ 
ten  la  ocurrencia  y  característica  de  los  saltos  hidráulicos  en  canales  rec¬ 
tangulares  y  no  rectangulares;  entre  las  características  consideradas  se 
encuentran:  las  pérdidas  de  energía  ocasionadas  por  un  salto  hidráulico 
y  la  longitud  del  salto  hidráulico.  Los  tipos  de  saltos  que  se  analizan  inclu¬ 
yen  saltos  libres,  saltos  sumergidos  y  saltos  que  ocurren  en  canales  que 
tienen  una  pendiente  importante.  En  la  sección  3.3  se  estudio  lo  ocuren- 
cia  y  característicos  de  saltos  hidráulicos  internos. 
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El  valor  mínimo  de  la  fundón  momentum  puede  calcularse  si  se  supone 
que  existe  un  flujo  paralelo  y  una  distríbudón  uniforme  de  veloddad,  al  tomar 
la  primera  derivada  de  M  con  respecto  a  y  y  al  igualar  la  expresión  a  cero  o 


dM  Q!  dA  ,  d(iA) 
dy"~ 

y 

donde  d(zA)  -  j  A{i  +  dy)  +  '  '*•"  j  -  zA  s»  Ady 

y  cuando  se  asume  que  Idyp  =  0.  Entonces,  si  sustituye  dA/dy  = 
QIA,  y  D  =  AIT  en  la  ecuadón  (3.1.7), 


i  A’  dy 
Q^dA 
l#dy  +  " 


(3.1.6) 

(3.1.7) 


si  se  tiene  el  mismo  critei 
e9pedfica.  Por  tanto,  par, 
con  la  energía  espedfica  : 


2g 


lesarrollado  para  el  valor  mínimo  de  la  energfa 
gasto  especifico,  el  momentum  mínimo  ocurre 
ma  y  corresponde  también  al  tirante  critico. 


3.2.  SALIO  HIDRÁULICO 

Los  saltos  hidráulicos  ocurren  cuando  hay  un  conflicto  entre  los  controles 
que  se  encuentran  aguas  arriba  y  aguas  abajo,  los  cuales  influyen  en  la  misma 
extensión  del  canal.  Por  ejemplo,  si  el  control  de  aguas  arriba  causa  un  flujo 
supercritico  cuando  el  control  aguas  abajo  dicta  un  flujo  subcrftico,  entonces 
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turbulencia  importante  y  una  disipación  de  energía.  En  el  campo  del  flujo  en 
canales  abiertos,  el  salto  hidráulico  suele  tener  muchas  aplicaciones,  entre  las 
que  se  incluyen: 

1.  La  disipación  de  energía  en  flujos  sobre  diques,  vertedores  y  otras  estruc¬ 
turas  hidráulicas. 

2.  El  mantenimiento  de  altos  niveles  de  agua  en  canales  que  se  utilizan  para 
propósitos  de  distribución  de  agua. 

3.  Incremento  del  gasto  descargado  por  una  compuerta  deslizante  al  rechazar 
el  retroceso  del  agua  contra  la  compuerta,  esto  aumenta  la  carga  efectiva  y 
con  ella  la  descarga. 

4.  La  reducción  de  la  elevada  presión  bajo  las  estructuras  mediante  la  eleva¬ 
ción  del  tirante  del  agua  sobre  la  guarnición  de  defensa  de  la  estructura. 

5.  La  mezcla  de  sustancias  químicas  usadas  para  la  purificación  o  el  trata¬ 
miento  de  agua. 

6.  La  aerificación  de  flujos  y  el  desclorinado  en  el  tratamiento  de  agua. 

7.  La  remoción  de  bolsas  de  aire  con  flujo  <ft  canales  abiertos  en  canales  circu- 

8.  La  identificación  de  condiciones  especiales  de  flujo,  como  la  existencia  del 
flujo  supercrltico  o  la  presencia  de  una  sección  de  control  para  la  medición 
de  la  razón  efectividad-costo  del  flujo. 


Tirantes  Conjugados  o  Alternos 

El  cálculo  del  salto  hidráulico  siempre  se  inicia  con  la  ecuación  (3.1.3).  Si  el 
salto  ocurre  en  un  canal  con  un  fondo  horizontal  y  P,  =  0.  esto  es,  una  es¬ 
tructura  hidráulica  y  no  ayuda  al  salto,  entonces  la  ecuación  (3.1.4)  requiere 

Af,  =  M,  (3.2.1) 

q2  g2 

°  m 

Secciones  rectangulares  En  el  caso  de  un  canal  rectangular  con  un  ancho 
6,  si  se  realizan  sustituciones:  Q  =  S^4,  =  S*4„  A¡  =  6y„  A,  =  6y„  z,  = 
‘/¡y, ,  y  ?¡  =  ‘/iy,  en  la  ecuación  (3.2.2)  se  obtendrá 

ítírsH11*-19 


(3.2.3) 
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donde  q  =  Qlb  es  el  gasto  por  unidad  de  ancho.  La  ecuación  (3.2.3)  tiene  las 
siguientes  soluciones 

2j-¿(Vl  +  8F?-l)  (3.2.4) 

y  --¿(v/T+si?- 1)  (3.2.5) 

Las  ecuaciones  (3.2.4)  y  (3.2.5)  contienen,  cada  una,  tres  variables  independien¬ 
tes  y  dos  de  éstas  deben  conocerse  antes  de  que  se  pueda  estimar  el  valor  de  la 
tercera.  Se  debe  remarcar  que  el  tirante  aguas  abajo  y%  no  es  el  resultado  de 
las  condiciones  aguas  arriba,  sino  que  es  el  resultado  del  control  que  se  tie¬ 
ne  aguas  abajo;  por  ejemplo,  si  el  control  aguas  abajo  produce  el  tirante  y¡, 
entonces  se  formará  un  salto. 

El  uso  de  las  ecuaciones  (3.2.4)  y  (3.2.51  para  solucionar  problemas  de  salto  hi¬ 
dráulico  en  canales  rectangulares  es  bastante  obvio;  sin  embargo,  en  el  caso 
de  la  ecuación  (3.2.5)  pueden  surgir  dificultades  importantes  de  cálculo.  En 
esta  ecuación,  Fj  es  a  menudo  pequeAo,  el  término  \/l  +  8F|  se  aproxima  a 
1  y,  por  tanto,  el  término 

(Vi  +  8F¡  -  1) 

se  aproxima  a  cero.  La  dificultad  se  presenta  cuando  se  trata  de  conservar  la 
precisión  en  el  cálculo,  al  mismo  tiempo  que  se  intenta  obtener  una  diferencia 
pequefta  entre  dos  números  relativamente  grandes.  Esta  dificultad  puede  evi¬ 
tarse  si  se  expresa  el  término  Vi  +  8F|  como  el  desarrollo  de  una  serie  bino- 

Vl  +  8F|  -  1  +  4Fi  -  8FJ  +  32F?  +  ■••  (3.2.6) 

Asi,  al  sustituir  la  ecuación  (3.2.6)  en  la  (3.2.6), 

-  -  2F¡  -  4FJ  +  16FÍ  +  •  •  •  (3.2.7) 

La  ecuación  3.2.7  puede  utilizarse  cuando  F?  es  muy  pequeño;  por  ejemplo, 
cuando  F1  s  0.05. 
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tervalo  0.02  <  yjd  s  0.85  (Fig.  2.4).  Mediante  un  análisis  de  regresión  de 
esta  recta  se  obtendrá  la  ecuación 


<Gm\  Vgl 


(3.2.8) 


donde  d„  —  diámetro  de  la  tubería.  Se  puede  notar  que  la  relación  yjd  sólo 
raras  veces  excede,  en  la  práctica,  a  0.85,  cuando  es  casi  imposible  mantener 
el  flujo  critico  cercano  al  tope  de  un  canal  circular.  Asi,  la  ecuación  (3.2.8)  9e 
aplica  a  la  región  de  interés  general. 

Straub  (1978)  notó  que  en  conductos  circulares,  el  número  de  Fraude  F, 
aguas  arriba,  puede  aproximarse  mediante 


■fe) 


(3.2.9) 


donde  y¡  =  tirante  del  flujo  aguas  arriba  y  y,  se  estima  por  la  ecuación 
(3.2.8).  Straub  (1978)  también  notó  que  para  F  <  1.7  el  tirante  conjugado  y, 
puede  estimarse  por 


y  para  F  >  1.7 


(3.2.10) 

(3.2.11) 


Estas  ecuaciones  proveen  una  base  práctioa  para  estimar  parámetros  de  sal¬ 
to  hidráulico  en  un  canal  de  sección  circular. 


EJEMPLO  3.! 

Un  gasto  de  100  ftf/s  (2.8  rrrJ/s)  fluye  en  un  canal  circular  de  6.0  ft  (1.8  m| 
de  diámetro.  Si  el  tirante  del  flujo  aguas  arriba  es  de  2.0  ft  (0.61  m), 
determínese  el  tirante  de  flujo  aguas  abajo  que  provoque  un  salto 
hidráulico  (Fig.  3.3). 


Solución  por  Tanteos 

En  la  estación  aguas  arriba  (estación  1) 

A,  -  K(í  —  sen 9)<fJ  -  ¡4(2.46  -sen  (2.46)1(6)'  (Tabla  1.1) 
-  8.25  ft’  (0.77  m1) 


6  /  2.46  —  sen  (2,46)  \ 
8\  sen  (1.23)  ) 


(Tabla  1.1) 


-  1.46  ft  (0.44  m) 


5. -^-^-Hlft/aO.’m/s) 


hidrAuuca  de  canales  ampios 


FIGURA  3.3  Conducto  circular  flu¬ 
yendo  parcialmente  lleno. 


Para  un  canal  abierto  circular  parcialmente  lleno,  la  distancia  desde 
la  superficie  del  agua  al  centroide  del  área  hidráulica  debe  desarrollar¬ 
se  a  partir  de  principios  básicos.  Con  referencia  a  la  figura  3.3.  el  área 
hidráulica  está  dada  por 


A  -  2 

o  A  -  Y  +  *'/'*-*’  +  r’sen*1 

donde  r  =  radio  de  la  sección  circular  y  r*  =  x‘  +  c2.  La  distancia 
desde  el  origen  del  sistema  de  coordenadas  r  —  x  al  centroide  (la  dis¬ 
tancia  i  en  la  figura  3.3)  es  por  definición 

iA  -  t(2y/rr-~P)  tfa  -  -Mr1  -  z,)“¡‘ 


y  t  ~  **>” 

La  distancia  de  la  superficie  del  agua  al  centroide  del  área  hidráulica 
i  -  y  -  <r  +  i) 

Entonces,  para  este  ejemplo 

«.  -  ■  -m. 


2  -  y.  -  (r  - 


ti)  -  2  -  (3  -  1.83)  =  0.83  ft  (0.25  m)  (Fig.  3.3) 
(100)* 


+  0.83(8.25)  =  44.5  ft8  (1. 
En  la  estación  aguas  abajo  (estación  2) 
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La  condición  que  debe  satisfacerse,  si  un  salto  hidráulico  ocurre  entre 
las  estaciones  1  y  2,  es 

Af,  -  M, 

El  valor  y2,  que  satisface  esta  condición,  debe  obtenerse  por  tanteos. 


3.40  0.40  16.6  -1.06  1.46  42.9 

(1.04) _ (0.12)  (1.53)  (—0.32) _ (0.446) _ (1,21) 


3.88  0.58  17.6  -0.97  1.65  44.9 

(1.09)  (0.18)  (1.64)  (-0-30) _ (0.472) _ (1.27) 


3.65  0.65  18.0  -0.93  1.58  45.7 

(1.11)  (0.20)  (1.67)  (-0.28) _ (0.482) _ (1.29) 


Por  tanto,  la  condición  para  un  salto  hidráulico  es  que  el  tirante  aguas 
abajo  debe  ser  3.58  ft  (1.1  m). 


Solución  por  el  Método  de  Straub 


El  tirante  critico  aguas  arriba  del  flujo  estimado  para  a  =  1  es 


í.oi  ( 101  I  100 
“(6)°*lV325/ 


2.69  ft  (0.820  m) 


Cuando  yjd„  =  0.45,  la  aproximación  de  Straub  puede  emplearse  pa¬ 
ra  estimar  F,  y  y,  o 


Entonces  para  F,  >  1.7 

(y,)u  (2.69)1* 

yj-  ym  -  (2)«tj 


3.58  ft  (1.09  m) 


Para  otros  canales  de  sección  prismática,  como  los  triangulares,  parabóli¬ 
cos  y  trapeciales,  se  requiere  generalmente  una  solución  gráfica  o  por  tanteos 
de  la  ecuación  (3.2.2).  Silvester  (1964,  1965)  notó  que  para  cualquier  canal 
prismático,  la  distancia  a  los  centroides  de  las  áreas  hidráulicas  i,  puede  ex¬ 
presarse  como 


*.  =  *íy. 


(3.2.12) 
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en  donde  el  subíndice  i  indica  la  sección,  y  es  el  tirante  mayor  del  flujo  en 
la  sección  especificada  y  k'  =  un  coeficiente.  La  ecuación  de  un  salto  hidráu¬ 
lico  en  un  canal  horizontal  es 

«a 

Si  se  reagrupa  la  ecuación  (3.2.13),  dará 


donde  el  parámetro  Ff  la  definió  Sflvester  (1964)  como  F?  =  Q’lgAty,  y,  pos¬ 
teriormente  ISilvester,  19651  encontró  que  Ff  =  Q’lgAfD,  es  la  definición  es¬ 
tándar  del  número  de  Fraude  para  canales  no  rectangulares. 

Para  canales  rectangulares,  *  ',  =  A  '  =  Vi,  AJA,  —  yjyr  y  AJT¡  *D,  ■ 
y,.  Con  estas  definiciones,  la  ecuación  (3.2.14)  sera 


Aunque  esta  ecuación  puede  reducirse  a  la  ecuación  (3.2.4)  -con  el  fin  de  obte¬ 
ner  soluciones  gráficas  generales  de  los  problemas  de  tirante  conjugado-  la 
ecuación  dada  arriba  es  satisfactoria.  Para  poder  realizar  comparaciones, 
la  solución  de  esta  ecuación  se  gráfica,  junto  con  las  otras  soluciones  en  la  fi- 
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Para  canales  triangulares,  k[  =  k¡  =  ü,  A,IA¡  -  y?/yi  y  A, IT,  —  D,  — 
y, 12.  Con  estas  definiciones  la  ecuación  (3.2.14)  será 

Para  canales  parabólicos  cuyos  parámetros  pueden  definirse  por  y  = 
aT‘12,  en  donde  a  es  una  constante,  k'¡=  kí  -  %,  A,/ A,  =  (yi/ya)'*,  y  A, IT,  = 
D,  =  2y,l3.  Con  estas  definiciones,  la  ecuación  (3.2.14)  será 


Esta  ecuación  se  gráfica  en  la  figura  3.4 
Para  canales  trapeciales,  la  ecuación  (3.2.14)  debe  resolverse  directamente. 
Silvester  (1964)  definió  un  factor  de  forma 


*  -  —  (3.2.18) 

*yi 

donde  6  =  ancho  del  fondo  del  trapecio  yr  =  talud  del  trapecio.  Con  el  uso  de 
este  factor  de  forma,  la  ecuación  (3.2.14)  puede  resolverse  para  este  tipo  de  canal, 
de  la  cual  resulta  una  familia  de  curvas  de  solución  (Fig.  3.4). 

Silvester  (1964,  1965)  verificó  los  resultados  teóricos  graficados  en  la  figura 
3.4  con  datos  de  laboratorio  tomados  del  trabajo  de  Argyropoulos  (1957, 
1961,  Hsing  (1937),  Sandover  y  Holmes  (1962)  y  Press  (1961).  En  los  resulta¬ 
dos  de  laboratorio  para  canales  triangulares,  el  valor  de  F,  no  excedió  a 
4,  asimismo  se  notó  dispersión  de  los  datos.  Para  este  caso,  todos  los  datos 
experimentales  se  agruparon  en  un  canal  simple  que  incluía  un  ángulo  de  47.3 
grados,  en  consecuencia  fue  más  angosto  y  profundo.  Para  canales  parabó¬ 
licos,  la  coincidencia  entre  los  resultados  experimentales  y  de  laboratorio 
resultó  generalmente,  excelente.  También  en  este  caso,  el  valor  de  F  nunca 
excedió  a  4.  Para  los  canales  trapeciales  hubo  un  favorable  grado  de  dis¬ 
persión  de  los  datos:  aunque  Silvester  (1964)  atribuyó  la  desviación  entre 
los  resultados  de  laboratorio  y  los  teóricos  a  varios  problemas  y  limitaciones 
que  se  presentaron  en  la  experimentación.  En  general,  las  curvas  graficadas 
en  la  figura  3.4  proveen  un  adecuado  método  para  estimar  el  valor  de  yjy,  si 
se  conoce  F?. 


EJEMPLO  3.2. 

Un  gasto  de  100  m3/s  (3530  ft3/s)  se  presenta  en  un  canal  trapecial 
con  taludes  de  2:1  y  un  ancho  en  la  base  de  5  m  (16  ft).  Si  el  tirante 
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del  flujo  aguas  arriba  es  de  1.0  m  (3.3  ftl.  determínese  el  tirante  del 
flujo  aguas  abajo  que  provoque  un  salto  hidráulico. 


In  la  estación  aguas  arriba 

A,  =  (b  +  zyityi  -  [5  +  2(1)]1  -  7.0  m’  (75  ft*) 
T,  -  6  +  2ry,  -  5  +  2(2)»)  -  9.0  m  (30  ft) 

“>  “  t  ”  “ 14  3  <47  ft/s) 


'  "  VjD,  “  \/9.8<0.78)  " 

*y,  2(1) 

Entonces,  de  la  figura  3.4  para  F,  =  5.2  y  *  > 

J  ~  « 

y»  “  4.7  m  (16  ft) 


Por  tanto,  la  condición  para  un  salto  hidráulico  es  que  el  tirante 
aguas  abajo,  debe  ser  4.7  m  115  ft). 


Salto  sumergido 

En  la  sección  anterior,  se  analizan  las  metodologías  para  determinar  el  tiran¬ 
te  aguas  abajo  que  debe  prevalecer  si  se  forma  un  salto  hidráulico,  cuando  se 
conoce  una  condición  que  se  especificó  en  términos  supercriticos  aguas  arri¬ 
ba.  Si  el  tirante  aguas  abajo  es  menor  que  el  tirante  conjugado  y¡.  entonces 
no  se  formará  el  salto,  por  lo  que  se  mantendrá  el  flujo  supercrltico.  Si  el  ti¬ 
rante  aguas  abajo  es  mayor  que  y„  se  formará  un  salto  sumergido  (Fig.  3.5). 
Los  saltos  sumergidos  suelen  formarse  aguas  abajo  de  compuertas  o  esclusas 
en  sistemas  de  irrigación,  asi  que  la  incógnita  crucial  en  dichas  situaciones 
es  el  tirante  sumergido  y 3. 
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FIGURA  3.5  Definición  esquemática  para  salto  sumergido. 


Mediante  los  principios  de  conservación  de  la  cantidad  de  movimiento  y  de 
masa  Govinda  Rao  (1963)  demostró  que  en  canales  rectangulares  horizontales 

»  -  [  a  +  W  -  2PÍ  +  (ir®;]  (3-219) 

donde  S  -  (3.2.20) 

*  -  ^  ^  (\/l  +  8FJ  -  1)  (3.2.21) 

y  y,  =  tirante  conjugado  subcritico  del  salto  libre  correspondiente  a  y,  y  F,. 
Govinda  Rao  verificó  la  ecuación  (3.2.19)  con  datos  obtenidos  en  numerosos 
experimentos  de  laboratorio.  Para  esta  misma  situación.  Chow  (1959)  dio  la 
siguiente  ecuación: 

».[l  +  »¡(l-n)]  (S.S.23) 

La  ecuación  (3.2.22)  proporciona  estimaciones  de  y,  que  son  comparables  con 
las  obtenidas  a  partir  de  la  ecuación  (3.2.19) 


Pérdida  de  energía 

En  muchas  aplicaciones  la  función  principal  del  salto  hidráulico  es  la  disipa¬ 
ción  de  energía.  En  un  canal  horizontal,  el  cambio  de  la  energía  cercana  al 


-  E,  -  E, 


(3.2.23) 
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donde  A E  =  cambio  en  la  energía  de  la  sección  1  a  la  2 
E,  =  energía  específica  en  la  sección  1 
E,  =  energía  especifica  en  la  sección  2 

La  pérdida  de  energía  se  expresa  comúnmente  como  una  pérdida  relativa 
AEÍE,  o  como  una  eficiencia  EJE,. 


Secciones  Rectangulares.  En  el  caso  de  un  canal  rectangular  horizontal,  se 
puede  demostrar  que 


A£  2  -  2(yl/y,)  +  Ffll  -  (yjyjft 


E ;  m  (BE;  +  1)M  -  4Fj  +  1 
E,  “  8F?(2  +  Ffl 


(3.2.24) 

(3.2.26) 


Secciones  no  Rectongulaies.  Para  otros  canales  de  sección  prismática, 
cualquiera  de  las  ecuaciones  generales  de  energía  especifica  puede  resolverse 
analizando  caso  por  caso,  o  bien  obtenerse  una  solución  gráfica  general  de  es¬ 
ta  ecuación.  En  términos  de  pérdida  de  energía  relativa,  la  ecuación  general 
de  energía  especifica  es 


A  E 


y,  +  (ü|/2g)  -  y,  -  (S|/2g) 

>i  +  una *) 

y.  -  y»  +  (<y/2g)[(iMf)  -  (IMS)) 
yi  +  (eV2*Af) 


(3.2.27) 


Silvester  11964,  1965)  reagrupó  la  ecuación  3.2.27  para  obtener 
AE  2y/P,  II  -  (y^y.)l  +  ffli  - 

17  swñTit  1  ” 

Los  valores  de  yjy,  para  cualquier  F,  especificado,  pueden  obtenerse  de  la  fi¬ 
gura  3.4,  los  valores  del  parámetro  |1  - 1 AJAJft  de  la  tabla  3.1.  y  los  valores 

una  solución  gráfica  generalizada  de  la  ecuación  (3.2.28)  véase  la  figura  3.6.  En 

ésta  se  gráfica  la  pérdida  de  energía  relativa  para  un  salto  hidráulico  en  un  ca- 


Con  respecto  a  la  figura  3.6,  puede  notarse  que  todas  las  demás  formas  de 

canal  darán  una  mayor  pérdida  de  energía  relativa  que  la  que  se  obüene  en 

un  canal  rectangular,  para  un  número  especifico  de  Fraude.  Este  resultado 
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TABLA  3.1  Formulaciones  del  térmico  1  -(A|M¡p  para  usarse 
en  la  ecuación  (3.2.28) 


no  se  espera  obtener  cuando  los  canales  con  taludes  proporcionan  un  grado  de 
circulación  secundaria  y,  por  tanto,  se  incrementa  la  disipación  de  energía. 
Silvester  (1965)  notó  que  para  un  gasto  dado,  con  velocidades  aguas  arriba 
y  tirantes  iguales,  el  canal  triangular  suministra  la  máxima  disipación  de 


FIGURA  3.6  Pérdida  de  energía  relativa  en  un  salto  hi¬ 
dráulico  para  varias  secciones  transversales. 
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FIGURA  3.7  Definición  esquemática  del  salto  y  lon¬ 
gitud  de  la  ola. 


Longitud  del  Salto  Hidráulico 


Silvester  11964)  ha  demostrado  que  para  canales  rectangulares  horizontales 
la  proporción  L) y,  es  una  función  del  número  de  Froude  supercritico  aguas 

^  -  9.75<F,  -  l)'"  (3.2.29) 
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Safranez,  1934.1 

Aunque  esta  relación  funcional  se  observó  en  el  trabajo  original  de  Bradley 
y  Peterka  (1957a),  aparentemente  no  se  utilizó  ampliamente,  ya  que  era  más 
conveniente  la  figura  3.8. 

Secciones  no  Rectangulares  Silvester  (1964)  ha  propuesto  la  hipótesis  de 
que  existe  una  relación  funcional  entre  la  relación  hjy,  para  canales  prismá¬ 
ticos  de  cualquier  forma  o 


^  -  afF,  -  l)r  (3.2.30) 

y> 


^  -  4.26(F,  -  1)°®  (3.2.31) 

y> 
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Esta  ecuación  está  basada  en  datos  de  un  canal  simple  que  incluye  un  ángulo 
de  47.3°  (Argyropoulos,  1957);  probablemente  no  sea  válida  en  canales  trian¬ 
gulares  cuyos  taludes  sean  fuertes  o  suaves. 

Para  canales  parabólicos,  el  análisis  de  Silvester  de  los  datos  de  Argyro¬ 
poulos  (1957)  dio 

^  -  11.7(1,  -  l)0*0  (3.2.32) 


17.6  0.906 
23.0  0.886 
36.0  0.836 
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Los  resultados  obtenidos  por  Kindsvater  (1936)  para  canales  circulares  son 
limitados  y  no  bastan  para  colegir  conclusiones  útiles. 

Longitud  de  Salto  Sumergido  En  el  caso  de  un  salto  hidráulico  sumergido 
(Fig.  3.5),  la  distancia  L,  se  estima  mediante  la  ecuación  empírica 

^  «  4.9  S  +  6.1  (3.2.33) 


donde  S  =  factor  de  sumersión  definido  por  la  ecuación  (3.2.20)  (Govinda  Ra- 
o,  1963).  La  ecuación  (3.2.33)  demuestra  que  la  longitud  de  un  salto  sumergido 
excede  la  longitud  del  correspondiente  salto  libre  por  un  término  de  4.9  S  y, 
por  tanto,  L ¡  es  directamente  proporcional  a  &  Stepanov  (1959)  encontró  que 
la  longitud  de  la  ola  en  el  caso  de  un  salto  sumergido  puede  calcularse  por 


L,  3.31 

y,  "  [(y.  -  yj/yjF,)]"“ 


(3.2.34) 


Se  ha  mostrado  que  esta  ecuación  es  válida  para  S  s  2  y  1  sF,s8  (Raja- 
ratnam,  1967). 


Saltos  Hidráulicos  en  Canales  con  Pendiente 


En  el  análisis  de  las  ecuaciones  y  de  las  relaciones  para  los  saltos  hidráuli¬ 
cos  en  canales  con  pendiente,  es  conveniente  considerar  varios  casos  (Fig.  3.9). 
Se  puede  notar  que,  para  efectos  del  análisis  que  sigue  el  final  del  salto  está 
por  definición  al  final  de  la  superficie  de  la  ola.  Se  hace  la  advertencia  de  que 
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esta  definición  difiere  de  la  utilizada  en  las  secciones  previas  de  este  capitulo. 
Así,  en  lo  que  concierne  a  los  casos  definidos  en  la  figura  3.9,  sea  y,  —  tiran¬ 
te  en  el  extremo  del  canal,  L,  =  longitud  del  salto  medido  horizontalmente, 
y,  =  el  tirante  supercritico  del  flujo  sobre  la  pendiente,  que  se  asume  sea 
constante,  y,  —  tirante  conjugado  subcritico  correspondiente  a  y,,  y  y*  =  ti¬ 
rante  subcritico  dado  por  la  ecuación  (3.2.4)  (véase  Fig.  3.10).  Si  el  salto  inicia 
en  el  fin  de  la  sección  de  pendiente,  entonces  y  *  =  y,  y  ocurrirá  un  salto  tipo 
A,  el  cual  está  gobernado  por  la  ecuación  (3.2.4).  Si  el  final  del  salto  coincide 
con  la  intersección  de  la  pendiente  y  el  lecho  horizontal,  ocurrirá  un  salto  tipo 
C.  Si  y,  es  menor  que  el  tirante  requerido  para  un  salto  de  tipo  C  pero  mayor 
que  yj¡  la  base  del  salto  estará  sobre  la  pendiente  y  el  final  sobre  el  fondo  ho¬ 
rizontal.  Esta  situación  se  denomina  salto  de  tipo  B.  Si  y,  es  mayor  que  el  re¬ 
querido  para  un  salto  tipo  C,  entonces  ocurrirá  un  salto  tipo  D  completamente 
sobre  la  sección  de  la  pendiente.  El  salto  tipo  E  ocurre  sobre  el  fondo  de  pen¬ 
diente  que  aún  se  mantiene,  y  el  salto  F  —que  es  de  una  dase  poco  frecuente— 
ocurre  únicamente  en  cuencas  que  se  encuentran,  a  menudo,  abajo  de  estruc¬ 
turas.  De  los  seis  tipos  de  saltos  definidos  en  la  figura  3.9,  los  tipos  de  la  A 
a  la  D  son  los  más  comunes  y  se  estudiarán  primero. 

Para  el  salto  tipo  C,  Kindsvater  (1944)  desarrolló  la  siguiente  ecuación  para 
el  tirante  conjugado: 


(3.2.35) 

donde  N  =  un  factor  empírico  relacionado  con  la  longitud  del  salto  y  9  =  el 
ángulo  de  la  pendiente  longitudinal  del  canal.  Si  se  definen  los  siguientes 
parámetros 


r¡- 

1  1  -  iN  tan  I 

y  GJ  =  rf  Ff 

La  ecuación  (3.2.37)  puede  expresarse  como 


(3.2.36) 


(3.2.37) 


|  (V/TTSG!  -  1)  (3.2.38) 

donde  y’,  =  y,/cos  0.  Bradley  y  Peterka  (1957a)  y  Peterka  (1963)  descubrieron 
que  N  es,  fundamentalmente,  una  función  de  0,  además,  Rajaratnam  (1967) 
estableció  la  siguiente  interrelación 

T,  =  10“°™  (3.2.39) 

donde  0  se  da  en  grados.  En  adición  al  salto  tipo  C,  Bradley  y  Peterka  (1957a) 
y  Peterka  (1963)  también  encontraron  que  las  ecuaciones  (3.2.37)  a  la  (3.2.39) 
pueden  aplicarse  al  salto  tipo  D. 


PRINCIPIO  DE  CONTINUIDAD  DE  MOVIMIENTO 


La  pérdida  de  energía  para  el  salto  tipo  A  pue¬ 
de  estimarse  a  partir  de  las  ecuaciones  derivadas 
para  un  canal  horizontal:  e.g.,  la  ecuación  (3.2.24). 
Para  saltos  tipo  C  y  D  se  puede  derivar  una  ex¬ 
presión  analítica.' En  la  figura  3.9.  si  el  nivel  del 
fondo  al  término  del  salto  se  toma  como  el  plano 
de  referencia,  entonces  la  energía  a£uas  arriba  es 

E,  -  í,  tan  9  +  ^  |  (3.2.40) 

donde  L,  =  longitud  del  salto  y  ü,  =  velocidad 
supercritica  aguas  arriba.  La  energía  al  final  del 
salto  es 

s.  -  y.  *  I  «MI 

donde  ü,  =  velocidad  subcritica  en  la  sección 
aguas  abajo.  Entonces  la  pérdida  de  energía  re¬ 
lativa  está  dada  por 
a£  [i  -  (y«/y.)l  +  *1/2(1  -  U/bVy.))*)  +  »■,>./>■?.)  tan  9 
E,  ”  1  +  (Fj/2)  +  {L,y,/y,y,)  tan  9 

donde  se  supone  que  yi  3  y,/ eos  9.  En  general,  la  ecuación  (3.2.42)  no  podrá 
utilizarse  en  situaciones  en  donde  F,  es  menor  que  4.  ya  que  en  esos  valores 
la  información  acerca  de  la  relación  LJy,  es  escasa:  además,  en  esos  valo¬ 
res  A  E/E,  es  sensible  a  esta  relación. 

El  cálculo  de  la  pérdida  de  energía  para  el  salto  tipo  B  es  mucho  más  com¬ 
plejo,  por  lo  que  mejor  se  ilustra  con  un  ejemplo. 

EJEMPLO  3.3. 

Dado  un  canal  rectangular  de  4.0  ft  (1.2m)  de  ancho  y  una  inclinación 
con  un  ángulo  de  3o  respecto  a  la  horizontal,  determínese  el  tipo  de 
salto  si  Q  =  5.0  ft’/s  (0.14  ms/s),  y,  =  0.060  ft  (0.018  m).  y  y,  =  1-4. 
ft  (0.43  m). 

Solución 
En  la  sección  1 


F, 


=  6y,  =  4(0.06)  =  0.24  ftJ  (0.022  m1) 

=  -r  =  =  20-8  fl/s  (6.3  m/s) 

A,  0.24 


yj  -  ^  (Vi  +  8PÍ  -  1)  -  ^[Vl  +  8(15)’  -  1]  -  1.2  ft  (0.37  m) 

El  salto  puede  entonces  clasificarse  por  el  siguiente  esquema  definido 
en  la  figura  3.11.  cuando  y,  >  yf,  el  tirante  y,  debe  calcularse  me¬ 
diante  las  ecuaciones  (3.2.37)  a  la  (3.2.39). 

r,  -  10““"  -  10““™  -  1.2 

G?  -  ilF?  -  (1.2)W  -  324 


2  coe  8  2  eos  3 

-  1.5  ft  (0.46  m) 

cuando  y2  >  y,,  el  salto  se  clasifica  como  de  tipo  B.  De  la  figura  3.10, 
la  distancia  puede  obtenerse  por  tan  0  =  0.05  y 


1.2(6.5)  =  7.8  ft  (2.4  m) 
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de  la  figura  3.12.  la  longitud  del  salto  se  estima 


y  i,  =  4. 9  (1.4)  =  6.9  ft  (2.1  m) 

Sobre  la  base  de  estos  cálculos,  se  puede  construir  la  figura  3.13.  La 
pérdida  de  energía  puede  entonces  estimarse  si  se  supone  que  el  fon¬ 
do  horizontal  es  el  plano  de  referencia  y  si  se  calculan  las  energías  to¬ 
tales  en  las  secciones  1  y  2  o 


E,  -  l  tan  >  +  +  ¡r  =  7.8  tan  (3)  + 

cosí  2 g 

-  7.2  ft  (2.2  m) 

Entonces  en  la  sección  2 

_  Q 


0.89  ft/s  (0.27  m/s) 

-  1.4  ft  (0.43  m) 


1-4(4) 

„  ^  Ü1  .  .  A  (0.89)’ 

E,~y,  + 2 fmU  +  2(32.2) 

-  E,  -  E,  -  7.2  -  1.4  -  5.8  ft  (1.8  m) 
— 

E¡  "  7.2 " 


Estos  cálculos  indican  que  las  pérdidas  de  energía  en  este  salto  son 
cuantiosas  por  tanto,  estos  resultados  deberán  utilizarse  con  precau¬ 
ción  cuando  estén  sujetos  a  una  serie  de  suposiciones. 


EJEMPLO  3.4. 

Dado  un  canal  rectangular  con  un  ancho  de  6.1  m  (20  ft)  y  un  ángulo 
de  inclinación  de  3°  respecto  a  la  horizontal,  determínese  el  tipo  de 
salto  si  Q  =  9.0  mJ/s  (320  ft’/sl,  y,  =  2.6  m  (8.5  ft).  y  y,  =  0.09  m 
(0.30  ft). 


FIGURA  3.13  Resultados  del  Upo  B  de  aná¬ 
lisis  de  salto  hidráulico. 
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Solución 
En  la  sección  1 

Ai  =  by,  =  6.1(0.09)  -  0.56  m!  (5.9  ft!) 

A  ^"16“/»(52ftA> 


El  tirante  yj  puede  calcularse  de  la  ecuación  (3.2.4). 

>}  -  ~(\/l  +  8F¡  -  1)  -  ^(\/l  +  8Í17)1  -  1|  -  2.1  m (6.9 ft) 

El  salto  puede  clasificarse  mediante  el  esquema  definido  en  la  figura 
3.11.  Cuando  y,  >  yí,  el  tirante  de  y,  debe  obtenerse  de  las  ecuacio¬ 
nes  (3.2.37)  y  (3.2.39). 

r  =■  io°”"  »  jo"»"»  m  i.2 
G?  -  r,E?  -  (1.2)*(17)*  -  416 

» ■  ¡ir, (vTTÍS!  ~ » -  -  ii 

-  2.6  m  (8.5  ft) 

Entonces,  cuando  y ,  -  y„  el  salto  se  clasifica  como  de  tipo  C.  De  la 
figura  3.12,  la  distancia  L,  puede  obtenerse  por  tan  $  =  0.06  y 


y  L,~  4.8  (2.6)  -  12  m  (39  ft). 

La  pérdida  de  energía  relativa  se  calcula  mediante  la  ecuación  (3.2.42) 

á£  I1  -  <*/*)!  +  F?/2  [  1  -  (^ji]  +  *  (Wücyi) 

Ei  1  +  (Ff/2)  +  (L,y,/y,y¡)  tan  8 
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entonces 


A E  (1  -  29)  +  (17V2K1  -  1/29*)  +  tan  (3*)[4¿(29)1 

E,=  1  +  1772  +  4.8(29)  tan  (3°) 

-  0.76 


El  análisis  del  salto  designado  como  de  tipo  E  (Fig.  3.9)  comienza  con  la 
ecuación  (3.1.1).  Para  un  canal  rectangular,  se  supone  que  (primero)  P¡  =  0, 
(segundo)  B¡  =  Bi  —  1.  (tercero)  Zf  ¡  =  0.  y  (cuarto)  el  peso  del  agua  entre  las 
secciones  1  y  2  está  dado  por 


i<  +  A,  l,  ¡k. 


donde  el  valor  de  LJcos  8  puede  aproximarse  por 

-  V  -  X(y,  -  y,)  (3.2.43) 

X  =  un  factor  de  pendiente  y  *'  =  un  factor  de  correción  que  resulta  de  la  su¬ 
posición  de  que  el  perfil  del  salto  es  lineal.  La  ecuación  (3.1.1)  se  puede  enton¬ 
ces  resolver  para  encontrar 

Jm\  O/rTÜP  -  1)  (3.2.44) 


donde  U  «  — . — 

i/l-IA'f/sanífly.-y,)] 

Kennison  (1944),  Chow  (1959),  y  Argyropoulos  (1962)  han  obtenido,  de  manera 
independiente,  la  ecuación  (3.2.44).  Sin  embargo,  para  simplificar  el  valor  de 
k'  puede  suponerse  que  ésta  sea  unitaria;  la  variación  de  M  con  respecto  a  X 
no  puede  ser  ignorada,  excepto  para  pequeños  valores  de  8  (Rajaratnam, 
1967).  Kennison  (1944)  sugirió  que  X  puede  tomar  un  valor  de  3.  Argyropoulos 
(1962)  y  Chow  (1959)  notaron  que  X  era  una  función  de  F„  pero  ninguno  de 
estos  investigadores  sugiere  un  valor  apropiado. 

Como  se  ha  dicho  previamente,  el  salto  tipo  F  es  muy  raro,  además,  hay  po¬ 
cos  datos  disponibles  para  este  tipo  de  salto.  Rajaratnam  (1967)  notó  que,  en 
la  práctica,  es  casi  imposible  que  se  presente  este  salto  completamente  sobre 
la  pendiente  inversa.  Si  este  tipo  de  salto  se  emplea  en  un  diseño,  sus  caracte¬ 
rísticas  podrán  determinarse  a  partir  de  los  modelos  de  prueba. 


3.3  SALTOS  HIDRAULICOS  EN  INTERFASES  DE  DENSIDAD 

Se  ha  demostrado  en  experimentos  de  laboratorio  (véase  por  ejemplo,  Yih  y 
Guha,  1955,  Hayakawa,  1970,  Stefan  y  Hayakawa,  1972,  y  Stefan  y  otros, 
1971)  que  los  saltos  hidráulicos  pueden  también  ocurrir  en  interfases  de  densi- 
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FIGURA  3.14  Definición  intema  del  salto  hidráulico. 


dad  dentro  de  flujos  estratificados.  Sin  embargo  este  fenómeno  —denominado 
salto  hidráulico  interno-  no  suele  ocurrir  en  la  naturaleza,  excepto  en  la  at¬ 
mósfera  ITumer,  1973)  y  en  mareas  de  estuarios  (Gardner  y  otros.  1980);  esta 
carencia  de  observaciones  in  situ  quizá  ocurra  porque  es  un  fenómeno  interno 
que  no  necesariamente  produce  un  efecto  notorio  en  la  interfase  aire-agua. 

Los  tipos  de  saltos  hidráulicos  internos  que  pueden  presentarse  se  definen 
esquemáticamente  en  la  figura  3.14.  En  el  primer  caso  (Fig.  3.14  a),  la  capa  1 
pasa  de  un  régimen  interno  supercritico  a  un  régimen  subcritico  por  medio  de 
un  salto  hidráulico  interno.  En  el  segundo  caso  (Fig.  3.14  b).  la  capa  2  pasa 
de  un  régimen  intemo  supercritico  a  un  régimen  intemo  subcritico  por  medio  de 
un  salto  hidráulico  interno.  En  el  análisis  que  sigue  sobre  los  saltos  hidráu¬ 
licos  internos,  se  requieren  las  siguientes  suposiciones:  1)  El  canal  en  que  ocu¬ 
rre  el  salto  es  rectangular  y  tiene  un  ancho  b,  2)  el  fondo  del  canal  es  horizon¬ 
tal,  3)  el  esfuerzo  cortante  interfasial  entre  las  dos  capas  se  ignora,  41  no  hay 
mezcla  entre  las  capas.  5)  todas  las  distribuciones  de  presión  son  hidrostáti- 
cas,  y  61  (3,  =  fli  =  1.  Aunque  las  suposiciones  3)  a  5)  son  cruciales  para  el 
análisis  que  sigue,  los  resultados  de  los  análisis  son  correctos  únicamente  en 
lo  que  concierne  al  aspecto  cualitativo  de  estas  suposiciones. 

En  la  figura  3.15,  los  volúmenes  de  control  de  ancho  unitario  se  definen  para 
las  capa3  1  y  2.  Si  se  considera  únicamente  la  capa  2.  la  fuerza  hidrostática 
aguas  arriba  es 


y  la  correspondiente  fuerza  hidrostática  aguas  abajo  es 

Ft  =  TiMjÍ  -  HyM)'  (3.3.2) 
donde  y,  y  y2  =  pesos  específicos  de  los  fluidos  en  las  capas  1  y  2,  respectiva¬ 
mente.  La  fuerza  ejercida  por  la  capa  1  sobre  el  volumen  de  control  de  la  capa 
2  está  dada  por 

F,-My,  +  yíMy»  -  yíb,  (3.3.3) 
donde  y,((y,  +  y|l/2)j  =  presión  media  ejercida  por  la  capa  1  sobre  la  superfi¬ 
cie  de  pendiente  que  separa  las  capas  1  y  2,  y  y,  _  yj  =  proyección  de  la  uni- 
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dad  de  área  vertical  del  salto.  La  aplicación  de  la  forma  unidimensional  de  la 
ecuación  de  conservación  de  cantidad  de  movimiento  al  volumen  de  control  de 
la  capa  2  dará 

Ft-F,-F,~  prfjfüs  -  5.)  (3.3.4) 

donde  q2  =  gasto  por  unidad  de  ancho  en  la  capa  2 


“i  =  qjyi 

Si  se  reagrupa  la  ecuación  (3.3.4)  y  si  se  define  a,  =  q'Jg  y  r  =  p,lp¡, 

2a, (y,  -  yí)  -  yaUyi  +  yíMHyi  -  y!)  +  (y,  -  yí)]  (3.3.6) 
De  manera  análoga,  la  aplicación  de  la  forma  unidimensional  de  la  ecuación 
de  conservación  de  cantidad  de  movimiento  al  volumen  de  control  de  la  capa 


2a,(y,  -  y¡)  -  yo'Ky.  +  yí)[ *y,  -  y!)  +  (y,  -  yí)]  (3.3.6) 

Si  y„  y„  Pi,  y  P2  se  especifican,  entonces  las  ecuaciones  (3.3.51  y  (3.3.6)  pue¬ 
den  resolverse  simultáneamente  para  determinar  yj  y  y¡;  existen  más  de  nue¬ 
ve  soluciones  para  este  conjunto  de  ecuaciones.  Una  solución  válida  es  y'¡  = 
y,  y  y2  =  y,;  de  las  otras  8  soluciones  posibles  para  el  estado  especificado, 
únicamente  deben  considerarse  las  que  son  reales  y  positivas.  YiK  y  Guha 
(1965)  demostraron  que,  por  lo  menos,  hay  tres  estados  conjugados  que  tienen 
una  interpretación  física  real  y,  bajo  ciertas  condiciones,  únicamente  existe  un 
estado  conjugado.  Las  condiciones  para  que  sean  únicas  en  su  género  son  que 


FIGURA  3.15  Volumen  de  control  y  definición  de  variables  para  un  salto 
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P?  =  a, /y?  o  F¡  =  ajyi  deban  ser  grandes.  Las  tres  únicas  soluciones  dadas 
por  Yih  y  Guha  (1955)  son: 


-  (l  +  +  2Fi)(^j  +  2Fi  -  0  (3.3.7) 

donde  Sj  .  2Í  .  x.  La  ecuación  (3.3.7)  tiene  dos  raicea  positivas:  y;  = 
y„  y  otra  que  corresponde  al  estado  conjugado. 

2.  Si  a ,  =  0,.  la  capa  1  está  en  reposo;  asi  las  ecuaciones  (3.3.5)  y  13.3.6)  pue¬ 
den  resolverse  simultáneamente  para  obtener 


--¿(vTTÜFl-l)  (3.3.8) 

donde  FJ*  -  F|<1  —  r)'1 

Puede  notarse  la  similitud  entre  la  ecuación  (3.3.8)  y  las  ecuaciones  (3.2.4) 
y  18.2.5). 

3.  Si  a,  “  0,  esto  es,  la  capa  2  está  en  reposo,  entonces  la  solución  de  las 
ecuaciones  simultáneas  13.3.5)  y  (3.3.6)  dará 

—  “  |(Vl  +  8FÍ1  -  1)  (3.3.9) 

yi  * 


Con  respecto  a  estas  soluciones,  en  el  caso  de  que  a,  =  0  y  a,  *  0,  la  ecuación 
(3.3.6)  se  reduce  a 

y.  +  y»  -  yí  +  yS 

Este  resultado  implica  que  la  superficie  libre  esté  nivelada  y  no  hay  evidencia 
de  salto  interno  en  la  superficie  Ubre.  Si  o,  =  0  y  a,  *  0,  entonces,  de  la  ecua¬ 
ción  (3.3.6),  se  obtiene: 

rfyí  -  yj  -  y¡  -  yí 

y  la  superficie  Ubre  no  permanece  a  nivel 
En  el  material  procedente  se  supuso  explícitamente  que  los  fluidos  compues¬ 
tos  por  las  capas  1  y  2  no  se  mezclan.  Stefan  y  Hayakava  (1972)  y  Stefan  et 
al  (1971)  han  considerado,  tanto  teóricamente  como  experimentalmente,  el 
caso  en  que  ocurre  una  mezcla.  La  figura  3.16  define  la  situación  considerada 
por  estos  autores.  La  situación  definida  en  la  figura  3.16  es  análoga  al  agua 
de  enfriamiento  de  una  planta  de  generación  térmica  que  entra  a  un  depósito. 
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Con  referencia  a  la  figura  3.16  y  si  se  considera  únicamente  las  componentes 
horizontales  de  los  flujos  y  fuerza,  la  ecuación  unidimensional  de  cantidad  de 
movimiento  es 

g»P.g?  goPoffo  ,  fePrQ 1 

(yi  -  ui)  yo  ya 

-  XficgyS  -  MpigO'i  -  »>*  —  <yi  —  X'lpú'a  -  XíPayi  +  P.  +  F.  (3.3.10) 
donde  el  subíndice  0  se  refiere  a  los  valores  de  la  variable  aguas  arriba  del  sal¬ 
to.  el  subíndice  1  se  refiere  a  los  valores  de  la  variable  al  final  del  salto  en  la 
capa  1,  el  subíndice  2  se  refiere  a  los  valores  de  la  variable  al  final  del  salto 
en  la  parte  baja  de  la  capa,  o  capa  2.  P,  y  F,  son  las  componentes  horizonta¬ 
les  de  la  fuerza  resultante  de  las  fuerzas  normal  y  tangencial,  respectivamen¬ 
te,  Q  =  gasto  o  flujo  volumétrico,  y  todas  las  otras  variables  se  han  definido 
previamente  o  se  definen  en  la  figura  3.16.  Para  la  situación  descrita,  la 
ecuación  de  conservación  de  masa  es 

Poflo  -  Pili  -  Pi9j  (3.3.11) 

y  la  ecuación  de  conservación  de  volumen  es 

Qo  +  Qs  m  Qi  (3.3.12) 

A  partir  de  las  ecuaciones  (3.3.11)  y  (3.3.12)  se  puede  derivar  una  ecuación  de 
continuidad  para  el  exceso  de  densidad 

Apofo  “  Apigi  (3.3.13) 

donde  Ap»  =  ps  —  po  y  Ap,  =  pr  —  p.  Entonces,  si  el  análisis  se  restringe 
a  un  caso  donde  0  =  90°.  el  esfuerzo  tangencial  en  el  fondo  del  canal  es  despre- 


FIGUSA  3.16  Definición  esquemática  para  el  mezclado  in¬ 
terno  del  salto  hidráulico. 
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ciable,  y  puede  suponerse  una  distribución  de  presiones  hidrostáticas  a  lo 
largo  de  la  pendiente  vertical,  por  tanto  la  ecuación  (3.3.10)  será 

**(*  +  *_  a 

+  Kgorfyi  +  2y.  -  y«)(yi  -  y»)  -  -  *»)0-i  +  2y,  -  u>)  (3.3.14) 


Las  ecuaciones  (3.3.12)  a  (3.3.14)  contienen  cuatro  variables  desconocida,  q„ 
q¡,  Pi,  y  u>,  por  lo  que  se  requiere  una  ecuación  adicional.  Stefan  y  Hayakawa 
(1972)  supusieron  que 


sidad  o  si  y¡  es  igual  a  infinito.  En  término  de  variables  adimensionales,  la 

ecuación  (3.3.15)  será 


donde  E  -  Q,IQ, „  H,  =  y,ly,  y  i 
sionales,  la  ecuación  (3.3.14)  es 


(3.3.16) 


ópo/p¡.  En  términos  de  variables  adimen- 


Wl-i 

donde  A  -  H,(H,  -  r)[(H,  -  r)*  -  (1  -  r HE  -  r)) 
B-(E-r )  IWo/MU  -  r)  H,  -  {E  -  1)»)  \H, 

-  r  -  [BME  -  rftmi  ~  r)H,  -  S2(E  -  l)1]) 

tfj  =  yJyty 


[(Wpilxyi)1" 


Para  el  caso  donde  flo  =  íi  =  ft"ly 

0  <  r  <  10-’ 

Stefan  y  Hayakawa  (1972)  solucionaron  la  ecuación  (3.3.17)  (Fig.  3.17).  En  es¬ 
ta  figura  las  lineas  representan  un  tirante  de  flujo  constante  aguas  abajo  H, 
además  se  muestra  en  seguida  un  número  de  Froude  densimétrico  constante 


El  valor  de  F,  indica  cuando  el  flujo  aguas  abajo  es  internamente  subcrítico 
o  supercritico.  F,  =  1  representa  el  limite  de  flujos  internamente  subcríti¬ 
cos;  Fu,  es  el  mínimo  desfogue  del  número  de  Froude  densimétrico  para  un 


prensiva. 
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SINOPSIS 

En  este  capitulo  se  define  el  flujo  uniforme,  y  se  desarrollan  las  ecuacio¬ 
nes  de  Chezy  y  Mannlng  para  flujo  uniforme.  Se  estudian  los  métodos  teó¬ 
ricos  y  aplicados  para  estimar  los  coeficientes  de  resistencia  utilizados  en 
estas  ecuaciones. 


4.1  ESTABLECIMIENTO  DEL  FLUJO  UNIFORME 

No  obstante  que  la  definición  de  flujo  uniforme  y  las  suposiciones  requeridas 
para  desarrollar  las  ecuaciones  fundamentales  rara  vez  y  se  satisfacen  en  la 
práctica,  el  concepto  de  flujo  uniforme  es  central  para  la  comprensión  y  solu¬ 
ción  de  muchos  problemas  en  la  hidráulica  de  canales  abiertos.  Por  defini¬ 
ción.  el  flujo  uniforme  ocurre  cuando: 

1.  El  tirante,  el  área  hidráulica  y  la  velocidad  en  cada  sección  transversal, 
son  constantes. 

2.  La  linea  de  gradiente  de  energía,  la  superficie  del  agua,  y  el  fondo  o  planti¬ 
lla  del  canal,  son  todos  paralelos:  esto  es  S,  =  S„  =  S„  donde  S,  =  pendien¬ 
te  de  la  linea  de  energía,  S,  =  pendiente  de  la  superficie  del  agua,  y  S0  - 
pendiente  del  fondo  o  plantilla  del  canal  (Fig.  4.1). 

En  general  el  flujo  uniforme  ocurre  únicamente  en  canales  prismáticos  muy 
largos  y  rectos,  en  donde  puede  obtenerse  una  velocidad  terminal  del  flujo,  i.e., 
la  pérdida  de  energía  ocasionada  por  flujo  turbulento  es  exactamente  balan¬ 
ceada  por  la  reducción  en  energía  potencial  producida  por  el  decremento  uni- 


FIGURA  4.1  Definición  esquemática  de  las  variables  para  la  derivación  de  la  ecuación 
de  Chezy. 
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forme  en  la  elevación  del  fondo  del  canal.  Además,  aunque  el  flujo  uniforme 
no  permanente  es  teóricamente  posible,  rara  vez  ocurre  en  canales  abiertos; 
por  lo  que  únicamente  el  caso  de  flujo  uniforme  permanente  será  tratado 


4.2  LAS  ECUACIONES  DE  CHEZY  Y  MANNING 

Para  propósitos  computadonales.  la  velocidad  promedio  de  un  flujo  uniforme 
puede  calcularse  de  manera  aproximada  por  diversas  ecuaciones  semiemplri- 
cas.  de  flujo  uniforme.  Todas  estas  ecuaciones  tienen  la  forma 

5  -  CR'S>  (4.2.1) 

donde  5  =  velocidad  promedio 
R  =  radio  hidráulico 
S  =  pendiente  longitudinal  del  canal 
C  =  coeficiente  de  resistencia 
x,  y  =  coeficientes 

En  este  libro,  se  considerarán  únicamente  la  ecuación  de  Chezy.  desarrollada 
en  1769.  y  la  ecuación  de  Manning  desarrollada  en  1889. 

La  ecuación  de  Chezy  puede  derivarse  a  partir  de  la  definición  de  flujo  uni¬ 
forme  con  una  suposición  acerca  de  la  forma  del  coeficiente  de  resistencia  del 
flujo.  Con  referencia  a  la  figura  4.1.  la  definición  de  flujo  uniforme  requiere 
que  las  fuerzas  de  resistencia  del  flujo  sean  exactamente  iguales  a  las  fuerzas 
causantes  del  movimiento.  La  fuerza  causante  del  movimiento  es 

Fm  -  IV sen í  -  y  AL  seno  (4.2.2) 

donde  W  =  peso  del  fluido  dentro  del  volumen  de  control 
y  =  peso  especifico  del  fluido 
A  =  área  hidráulica 
L  —  longitud  del  volumen  de  control 
0  =  ángulo  de  la  pendiente  longitudinal  del  canal 
Si  0  es  pequeña,  que  es  generalmente  el  caso,  entonces  sen  0  =  Sa.  Se  supone 
que  la  fuerza  por  unidad  de  área  del  perímetro  del  canal  resistente  al  movi¬ 
miento.  F„.  es  proporcional  al  cuadrado  de  la  velocidad  promedio,  o 

f*~5* 

Entonces,  para  un  canal  de  longitud  L  con  un  perímetro  mojado  P,  la  fuerza 
de  resistencia  es 

PK  -  LPku1  (4.2.3) 

donde  k  =  constante  de  proporcionalidad.  Igualando  la  fuerza  causante  del 
movimiento,  ecuación  (4.2.2.),  con  la  fuerza  de  resistencia  del  movimiento, 
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yALS,  =  LPku1 


donde  el  subíndice  asociado  con  S  ha  sido  eliminado.  Por  conveniencia  se 
define 


siendo  usado  sea  identificado  y  que  se  emplee  el  coeficiente  apropiado.  En  el 
sistema  de  unidades  del  SI.  la  ecuación  de  Manning  es 


S  -  i  Rm  Vs 

donde  n  =  coeficiente  de  resistencia  de  Manning.  Como  en  el  caso  del  coefi¬ 
ciente  de  resistencia  de  Chezy,  n  no  es  adimensional,  por  que  tiene  dimensio¬ 
nes  de  TL  "  o  en  el  caso  especifico  de  la  ecuación  de  arriba.  s/m!ó.  La 
ecuación  de  Manning  en  unidades  SI  puede  ser  convertida  a  unidades  inglesas 
sin  afectar  el  valor  numérico  de  n 


>n  unidades  inglesas,  la  ecuación  de  Manning  es 


Con  objeto  de  generalizar,  en  este  libro  la  ecuación  de  Manning  se  escribirá 


ü  =  ±RmVS  (4.2.6) 

donde  ó  =  1-00  si  son  utilizadas  unidades  SI  y  i  =  1.49  si  son  utilizadas  uni¬ 
dades  inglesas. 
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Desde  el  punto  de  vista  de  la  mecánica  de  fluidos  moderna,  las  dimensiones 
de  los  coeficientes  de  resistencia  C  y  n  son  una  materia  de  mayor  importancia: 
véase  por  ejemplo  Simons  y  Senturk  (1976).  Sin  embargo,  las  dimensiones  de 
estos  coeficientes  no  han  sido  un  problema  significativo  para  los  antiguos  in¬ 
genieros  hidráulicos. 

El  lector  deberá  tener  cuidado  con  las  dimensiones  de  Cy  n  las  cuales  debe¬ 
rá  utilizar  en  forma  apropiada. 

En  vista  de  que  las  ecuaciones  de  Chezy  y  Manning  describen  un  mismo  fe¬ 
nómeno,  los  coeficientes  C  y  n  deben  estar  relacionados.  Al  igualar  la  ecua¬ 
ción  (4.2.4)  con  la  ecuación  (4.2.6)  se  obtiene 


C\/RS  -  -  RmVS 
C--R" 


(4.2.7) 


En  este  libro  siempre  se  utilizará  la  ecuación  de  Manning,  aunque  la  ecua¬ 
ción  de  Chezy  es  igualmente  apropiada,  desde  un  punto  de  vista  teórico.  El 
lector  debe  tener  cuidado  y  considerar  que  el  análisis  anterior  se  aplica  única¬ 
mente  a  canales  con  fondo  plano.  En  canales  aluviales  donde  se  presentan  di¬ 
versas  formas  de  fondo,  el  análisis  que  se  aplica  es  mucho  más  complejo: 
véase  por  ejemplo  Simons  y  Senturk  (1976)  o  Garde  y  Rajú  (1978). 


4.3  ESTIMACION  DEL  COEFICIENTE  DE  RESISTENCIA 
Conceptos  teóricos  básicos 

La  principal  dificultad  al  utilizar  la  ecuación  de  Manning  o  de  Chezy  en  la 
práctica,  consiste  en  estimar  adecuadamente  un  valor  apropiado  del  coeficien¬ 
te  de  resistencia.  En  general,  se  espera  que  n  y  C  dependan  del  número  de 
Raynolds  del  flujo,  de  la  rugosidad  de  la  frontera  y  de  la  forma  de  la  sección 
transversal  del  canal.  Esto  es  equivalente  a  hipotetizar  que  n  y  C  se  compor¬ 
tan  de  una  manera  análoga  al  factor  de  fricción  /  de  Damcy-Weisbach  utiliza¬ 
do  para  determinar  la  resistencia  de  flujos  en  tuberías:  véase  por  ejemplo, 
Streeter  y  Wyüe  (1975).  o 


Entonces 


y 


C- 


VS 


(4.3.1) 

(4.3.2) 


(4.3.3) 
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Si  el  comportamiento  de  n  y  C  es  estudiado  desde  este  punto  de  vista,  enton¬ 
ces  debe  replantearse  una  serie  de  definiciones  básicas  acerca  de  los  tipos 
de  flujo  turbulento.  El  flujo  turbulento  hidráulicamente  suave,  se  refiere  a  un 
flujo  en  el  cual  los  elementos  del  perímetro  rugoso  son  completamente  cubier¬ 
tos  por  la  subcapa  viscosa.  El  flujo  completamente  rugoso,  ocurre  cuando  los 
elementos  del  perímetro  rugoso  se  proyectan  a  través  de  la  subcapa  laminar 
y  dominan  el  comportamiento  del  flujo.  En  el  último  caso,  la  resistencia  del 
flujo  se  debe  por  completo  a  la  forma  de  arrastre,  y  el  coeficiente  de  resistencia 
es  independiente  del  número  de  Reynolds,  donde  R  =  4 Rulv  =  número  de 
Reynolds.  Entre  estos  dos  extremos  existe  una  región  de  transición.  En  el 
análisis  que  sigue,  k,  es  un  parámetro  de  longitud  que  caracteriza  al  perí¬ 
metro  rugoso  y  es  definido  como  el  diámetro  de  la  granulometria  para  una 
superficie  arenosa  que  tiene  el  mismo  valor  limitante  de  f.  Los  tres  tipos  de 
flujo  turbulento:  suave,  transidonal  y  completamente  rugoso,  son  diferencia¬ 
dos  uno  de  otro,  por  un  número  de  Reynolds  basado  en  la  k,  y  en  la  veloci¬ 
dad  cortante,  u,  =  V7¡£  =  VgfiS  o 


La  región  de  transición  se  define  por  los  limites 

4  £  R.  £  100  (4.3.5) 

con  el  limite  inferior  se  define  el  término  de  la  región  suave  y  con  el  limite 
superior  define  el  inicio  de  la  región  completamente  rugosa.  Como  será  mos¬ 
trado  en  una  sección  subsecuente  de  este  capitulo,  el  punto  en  que  comienza 
el  flujo  completamente  rugoso  puede  también  definirse  en  términos  de  la  n 
de  Manning 

n’\/RS  -  1.9  X  10  "  (4.3.6) 

Cuando  las  fronteras  son  hidráulicamente  suaves  y  R  <100  000,  el  factor 
de  fricción  la  fórmula  de  Blasius  desarrollada  para  flujo  en  tuberías  o 


(4.3.7) 


Cuando  el  número  de  Reynolds  excede  a  100  000,  pero  el  flujo  hidráulicamen¬ 
te  suave  es  amortiguado,  el  factor  de  fricción  está  dado  por 


Vf 


(4.3.8) 


Para  flujo  hidráulicamente  rugoso,  el  factor  de  fricción  puede  estimarse  me- 


Vf 


(4.3.9) 
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donde  los  valores  típicos  de  k.  para  diversos  materiales,  se  resumen  en  la  ta¬ 
bla  4.1.  En  la  región  de  transición  entre  flujos  hidráulicamente  suaves  y  ru¬ 
gosos,  la  /  puede  estimarse  por  una  fórmula  modificada  de  Colebrook  o 


En  la  figura  4.2,  el  factor  de  fricción  es  gratificado  como  una  función  de  R 
y  el  parámetro  ‘¿R/k,  que  es  análogo  al  parámetro  de  rugosidad  relativa  en 
flujo  de  tuberías 

La  American  Society  of  Civil  Engineers  en  su  trabajo  sobre  Factores  de  fric¬ 
ción  en  canales  abiertos,  concluyó  que  para  rugosidad  de  canales  abiertos  si¬ 
milares  a  los  encontrados  en  tuberías,  se  puede  adecuar  un  diagrama  de  re¬ 
sistencia  similar  al  mostrado  en  la  figura  4.2  con  objeto  de  estimar  fynoC 
(autor  anónimo,  1963a) 
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Conceptos  aplicados 

Para  el  caso  de  números  de  Reynolds  altos,  y  rugosidades  del  tipo  encontra¬ 
das  por  lo  común  en  canales  no  lineales,  el  factor  de  fricción  es  independien¬ 
te  del  número  de  Reynolds  y  cercanamente  proporcional  a  H  '  (Anónimo, 
1963a).  Si  se  supone  que  está  dada  por  R~*  y  este  valor  es  substituido  en  la 
ecuación  (4.3.2),  se  concluye  que  para  esta  situación,  la  n  de  Manning  es  una 
constante.  Entonces,  la  ecuación  de  Manning  con  un  valor  constante  de  n  es 
aplicable  únicamente  a  flujos  turbulentos  completamente  rugosos  como  se  de¬ 
finen  en  las  ecuaciones  (4.3.S)  o  (4.3.6).  En  la  estimación  de  un  valor  apropiado 
de  n  para  este  caso,  es  necesario  un  conocimiento  cualitativo  de  los  factores  de 
que  depende  n,  ya  que  en  bastantes  situaciones  aplicadas,  el  valor  de  n  es 
una  función  de  muchas  variables. 

Superficie  rugoso  La  superficie  rugosa  del  perímetro  de  un  canal  propor¬ 
ciona  un  punto  critico  de  referencia  en  la  estimación  de  n.  Cuando  el  material 
del  perímetro  es  fino,  el  valor  de  n  es  bajo  y  relativamente  no  es  afectado  por 
cambios  en  el  tirante  del  flujo:  sin  embargo,  cuando  el  perímetro  es  compues¬ 
to  de  grava  y/o  piedras,  el  valor  de  n  es  mayor  y  puede  variar  significativamen¬ 
te  con  el  tirante  del  flujo.  Por  ejemplo,  grandes  piedras  que  por  lo  general 
quedan  en  el  fondo  de  algunos  canales,  producen  un  valor  alto  de  n  en  estados 
bajos  y  valores  relativamente  bajos  de  n  en  estados  altos. 

Vegetación  El  valor  estimado  de  n  deberá  tomar  en  cuenta  el  efecto  de  la 
vegetación  en  el  retardo  del  flujo  y  el  incremento  de  n.  En  general,  la  impor¬ 
tancia  relativa  de  la  vegetación  sobre  n  es  una  función  del  tirante  del  flujo 
y  de  la  altura,  densidad,  distribución,  y  tipo  de  vegetación.  Esta  conside¬ 
ración  es  crucial  en  el  diseño  de  pequeños  canales  de  drenaje,  ya  que  por 
lo  común  éstos  no  reciben  mantenimiento  regular.  Chow  (1959)  notó  que 
árboles  de  6  a  8  in  (0.15  a  0.20  m)  de  diámetro  que  crecen  sobre  los  taludes 
no  impiden  tanto  el  flujo  como  los  matorrales  si  las  ramas  por  encima  de  los 
árboles  se  mantienen  recortadas. 

Irregularidad  de  canales  Esta  terminología  se  refiere  a  las  variaciones  en 
las  secciones  transversales  de  los  canales,  su  forma  y  su  perímetro  mojado  a 
lo  largo  de  su  eje  longitudinal.  En  canales  naturales,  tales  irregularidades  son 
generalmente  el  resultado  de  depósitos  o  sedimento.  En  general,  las  variacio¬ 
nes  graduales  tienen  un  efecto  insignificante  sobre  n,  pero  cambios  abruptos 
pueden  ocasionar  un  valor  mucho  mayor  de  n  de  lo  que  podría  esperarse  si  se 
considerara  únicamente  la  superficie  rugosa  del  perímetro  del  canal. 

Obstrucción  La  presencia  de  obstrucciones  tales  como  troncos  de  árbol, 
deshechos  de  flujos,  atascamientos,  pueden  tener  un  impacto  significativo  so¬ 
bre  el  valor  de  n.  El  grado  de  los  efectos  de  tales  obstrucciones  dependen  del 
número  y  tamaño  de  ellas. 
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Alineamiento  de  canal  Mientras  que  las  curvas  de  gran  radio  sin  cambios 
frecuentes  en  la  dirección  de  curvatura  ofrecen  una  resistencia  relativamente 
pequeña,  curvas  severas  de  pequeño  radio,  incrementan  significativamente  el 
valor  de  n. 

Sedimentación  y  erosión  En  general  la  sedimentación  y  erosión  activa, 
dan  variaciones  al  canal  que  ocasionan  un  incremento  en  el  valor  de  n.  Urqu- 
hart  (1975)  señaló  que  es  importante  considerar  si  estos  dos  procesos  estón 
activos  y  si  es  probable  que  permanezcan  activos  en  el  futuro. 

Nivel  del  aguo  y  descarga  El  valor  de  n  para  muchos  canales  tiende  a  dis¬ 
minuir  con  un  incremento  del  nivel  de  agua  y  de  la  descarga.  Este  es  el  resulta¬ 
do  de  irregularidades  que  tienen  un  impacto  crucial  sobre  el  valor  de  n  en 
niveles  bajos  cuando  no  están  cubiertos.  Sin  embargo  el  valor  de  n  puede  in¬ 
crementarse  con  un  incremento  del  nivel  del  agua  y  la  descarga  si  las  orillas 
del  canal  son  rugosas,  pastosas  o  cubiertas  de  hierba,  o  si  el  nivel  se  incremen¬ 
ta  lo  suficiente  como  para  cubrir  el  plano  de  la  avenida.  En  inundaciones,  el 
valor  de  n  por  lo  general  varia  con  la  profundidad  de  la  inundación.  En  tal 
caso  es  necesario  calcular  un  valor  compuesto  de  «-procedimiento  que  será 
discutido  en  el  siguiente  capitulo. 

Dados  estos  comentarios  de  tipo  cualitativo  acerca  de  la  variación  de  n  de 
acuerdo  en  una  serie  de  factores,  ahora  es  posible  estudiar  diversos  métodos 
de  estimación  del  valor  de  n  para  una  situación  especifica. 


Método  del  servicio  de  conservación  de  suelos 

El  método  del  servicio  de  conservación  de  suelos  (SCSI  para  estimar  n,  impli¬ 
ca  la  selección  de  un  valor  básico  de  n  para  un  canal  uniforme,  recto  y  regular 
en  un  material  nativo  y  entonces  modificar  este  valor  por  la  adición  de  facto¬ 
res  de  corrección  que  se  determinan  mediante  una  consideración  critica  de 
alguno  de  los  factores  enumerados  anteriormente  (Urquhart,  1975).  En  este 
proceso,  es  necesario  que  cada  factor  se  considere  y  evalúe  independientemen¬ 
te.  El  SCS  sugiere  que  la  turbulencia  de  un  flujo  puede  utilizarse  como  una 
medida  o  indicador  del  grado  de  retardo;  i.e.,  factores  que  inducen  a  un  mayor 
grado  de  turbulencia  podrán  resultar  también  en  un  incremento  de  n. 

Paso  1;  Selección  de  una  n  básica:  en  este  paso,  se  selecciona  un  valor  básico 
para  un  canal  recto,  uniforme  y  suave  en  sus  materiales  nativos.  El 
canal  debe  visualizarse  sin  vegetación,  obstrucciones,  cambios  en  su 
forma  y  cambios  de  alineamiento.  Eos  valores  básicos  de  n  sugeridos 
por  el  SCS  se  muestran  en  la  tabla  4.2. 

Paso  2:  Modificación  por  vegetación:  el  retraso  debido  a  la  vegetación  es  oca¬ 
sionado  principalmente  por  el  flujo  de  agua  alrededor  de  troncos, 
tallas,  ramas  y  sólo  en  forma  secundaria  por  la  reducción  del  área 
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TABLA  4.2  Valores  básicos  do  o  sugeridos  por  el 
1963b) 

Característica  del  canal  n  básico 

Canales  de  tierra  0.02 

Canales  cortados  en  roca  0.025 

Canales  de  grava  fina  0.024 

Canales  de  grava  gruesa  0.028 
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Carácter  de  variadonea  en  el  tamaño  y  forma  de  las  secciones  Valor  modificante 


Cambios  en  el  tamaño  o  forma  que  ocurren  gradualmente  0.000 

Secdones  grandes  y  pequeñas  alternándose  ocasionalmente  o  0.005 
cambios  en  la  forma  causando  un  desplazamiento  ocasional  del 
flujo  principal  de  lado  a  lado. 

Secciones  grandes  y  pequeñas  alternándose  frecuentemente  o  0.010—0.015 
cambios  en  la  forma  causando  frecuentes  desplazamientos  del 
flujo  prindpal  de  lado  a  lado. 


b)  la  forma  de  las  obstrucciones  (recuérdese  que  objetos  angulares 
producen  mayor  turbulenda  que  los  objetos  redondeados),  y  c)  la  posi¬ 
ción  y  separación  de  las  obstrucciones  en  las  direcciones  transversal 
y  longitudinal.  Las  recomendaciones  de  la  SCS  para  esta  modifica¬ 
ción  se  muestran  en  la  tabla  4.6. 

Paso  5:  Modificación  por  alineamiento  de  canal  el  valor  de  modificación  para 
alineamiento  de  canales  se  encuentra  mediante  la  adición  de  los  valo- 


TABIA  4.5  Factores  i 
1963b). 


i  por  canales  de  superficie  irregala 
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TABLA  4.6  Factores 

modificantes  por 
obstrucción  (Anónimo, 

1963b) 


TABLA  4.7  Valores  modificantes  por 
canales  alineados  (Anónimo,  1963b) 


Efecto  Valor 

obstrucciones 


Despreciable  0.000 
Menor  0.010—0.015 

Apreciable  0.020-0.030 
Severo  0.040-0.060 


1.0— 1.2  Menor  0.00 

1.2— 1.5  Apreciable  0.15  n 

>1.5  Severo  0.30  n 


res  encontrados  en  los  pasos  2, 3  y  4  al  valor  básico  de  n,  paso  1.  para 
formar  el  subtotal  n.  Se  define  f,  =  longitud  recta  de  la  distancia 
bajo  consideración  y  tm  —  longitud  del  meandro  del  canal  en  la  Ion* 
gitud  considerada.  El  valor  de  modificación  para  alineamiento  puede 
entonces  estimarse  a  partir  de  la  tabla  4.7  para  varios  valores  de  la 
relación  IJtr 

Paso  6:  Estimación  de  n.-  Un  valor  de  n  puede  ser  estimado  por  la  sumatoria 
de  los  resultados  encontrados  en  los  pasos  1  al  5. 

El  uso  del  método  de  las  SCS  en  la  estimación  de  n  para  un  canal  natural 
se  demuestra  con  un  ejemplo. 


na  sección  transversal  que  puede  ser 
m  ancho  del  fondo  de  10  ft  (3.0  m|  y  ta- 
j  el  tirante  promedio  del  flujo  es  de  8.5 
es  de  35.5  ft  (10.8  m).  El  alineamiento 
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Solución 


Comen  Uno 


1  Valor  básico  estimado  de  n.  tabla  4.2 

2  Descripción  de  la  vegetación  indica  un  alto  grado 
de  retardo,  tabla  4.3 

3  La  descripción  sugiere  un  insignificante  cambio  en 
el  tamaño  y  forma  del  canal,  tabla  4.4 

4  La  descripción  indica  un  moderado  grado  de 
irregularidad,  tabla  4.5 

5  No  se  indica  ninguna  de  las  obstrucciones,  tabla  4.6 

6  Se  indica  un  moderado  grado  de  cambios  alineados; 
por  lo  tanto. 

n  =  0.02  +  0.08  +  0.01  =  0.11 
Valor  modificante  =  0.15(0.11)  =  0.02 
Tabla  4.7 


Valor 


0.01 

0.00 


Estimación  de  n  por  el  método  de  la  tabla  Un  segundo  método  para  esti¬ 
mar  n  para  un  canal,  implica  el  uso  de  tablas  de  valores.  Chow  (1959)  presentó 


Las  figuras  de  la  4.3  a  la  4.15  son  un  conjunto  de  fotografías  y  tablas  toma¬ 
das  de  Barnes  (1967)  para  canales  con  un  amplio  rango  de  coeficientes  de  resis¬ 
tencia.  Nota:  muchas  oficinas  de  campo  del  U.S.  Geological  Survey  tieilen 
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TABLA  4.8  Valona  del  coeficiente  de  mgoaldad  o  ICbo».  19591  (coolinuadónl 

Tipo  de  canal  y  descripción  Mínimo  Normal  Máximo 


4.  Manipostería  de  piedra  partida 

5.  Piedra  partida  suelta  o  riprap 

e.  Fondo  de  grava  con  cosudo  de 

1.  Hormigón  encobado 

2.  Piedra  volcada  en  mortero 

3.  Piedra  partida  sueiU  o  riprap 

f.  Ladrillo 

1.  Vidriado 

g.  Manipostería 

1.  Piedra  partida  cementada 

2.  Piedra  partida  sueiU 

A.  Piedra  cortada  y  acomodada 
i  Asfalto 
1.  Liso 

y.  Revestimiento  vegetal 


0.025 

0.026 

0.036 


0.018 

0.030 

0.036 

0.017 


0.500 


,  Excavado  o  dragado 

1.  Limpio. 

2.  Limpio 


4.  Con  musgo  corto. 

Tierra. 

1.  Sin 

2.  Musgo,  lagunos 

4.  Fondo  de  tierra ; 
piedra  partida 

5.  Fondo  pedregoso  y  bancos  con 

6.  Fondos  de  cantos  rodados  y 
costados  limpios 

Excavado  con  pala  o  dragado 

1.  Sin  vegeUción 

2.  Poco  arbustos  en  los  bancos 
Roca  corUda 

2.  Denuda  o  irregular 


0.016  0.018  0.020 

0.018  0.022  0.025 

0.022  0.025  0.030 

0.022  0.027  0.033 

0.023  0.025  0.030 

0.025  0.030  0.033 

0.030  0.035  0.040 

0.028  0.030  0.035 

0.025  0.035  0.040 

0.030  0.040  0.050 


0.025  0.028  0.033 

0.035  0.050  0.060 

0.025  0.035  0.040 

0.035  0.040  0.050 
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Tipo  de  canal  y  descripción 


Normal  Máximo 
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1.  Los  sitios  fueron  estudiados  únicamente  después  de  que  ocurrió  una  gran 
inundación.  Asi,  las  fotografías  representan  condiciones  en  un  canal  inme* 
diatamente  después  de  una  inundación. 

2.  El  gasto  pico  en  el  canal  especificado,  se  determinó  mediante  una  medida 
métrica  actual  o  por  una  relación  nivel-gasto. 

3.  Dentro  de  la  orilla,  estuvieron  disponibles  marcas  de  altura  del  agua  para 
definir  el  perfil  de  la  superficie  del  agua  y  el  gasto  pico. 

4.  En  la  vecindad  de  la  estación  de  aforo,  en  la  cual  se  determinó  el  gasto  pico 
el  canal  fue  uniforme. 

5.  El  gasto  pico  fue  confinado  dentro  de  las  orillas  del  canal. 


Los  coeficientes  de  resistencia  de  Manning  presentados  en  las  figuras  4.3  a 
4.15  fueron  estimado  a  partir  de  las  medidas  de  gasto,  los  perfiles  de  la  superfi¬ 
cie  del  agua,  y  las  propiedades  de  las  orillas  definidas  por  más  de  dos  seccio¬ 
nes  transversales  en  cada  caso.  Para  un  caso  en  que  hay  N  secciones  trans- 


donde,  con  referencia  a  la  figura  4.16,  h  =  elevación  de  la  superficie  del  agua 
en  una  sección  con  respecto  a  un  plano  de  referencia  común  a  todas  las  seccio¬ 
nes,  (AAJ^u  =  cambio  en  la  carga  de  velocidad  entre  las  secciones  j  -  1  y  j, 
A„  =  aüV2g  =  carga  de  velocidad  en  la  sección,  *  =  un  coeficiente  para  cuan- 
tificar  la  no  uniformidad  del.canal  (fc  =  0  para  una  orilla  uniforme:  k  =  0.5  pa¬ 
ra  una  orilla  no  uniforme),  A,  =  pérdida  de  energía  ocasionada  por  la 
fricción  de  la  frontera,  «  =  un  coeficiente  para  el  sistema  de  unidades  utilizado 
(4  =  1.49  para  el  sistema  inglés  y  «  =  1.00  para  el  sistema  SI),  y  L¡-ij  =  dis¬ 
tancia  entre  las  secciones  -  1  y  j. 


Medida  de  velocidad  Desde  un  punto  de  vista  teórico,  un  valor  del  coefi¬ 
ciente  de  resistencia,  puede  estimarse  a  partir  de  medidas  de  velocidad  cuando 
el  perfil  de  velocidad  depende  de  la  rugosidad  ponderada  del  perímetro.  En 
flujos  hidráulicamente  rugosos,  la  distribución  vertical  de  velocidades  puede 
aproximarse  mediante 

u  -  5.75  u.  log  ^  (4.3.12) 

donde  y  =  distancia  desde  la  frontera  del  fondo  y  k,  =  rugosidad  ponder 
Dado  que  u,,,  =  velocidad  a  dos  décimas  del  tirante,  i.e.,  a  0.8D  sobre  el 
do  donde  D  =  tirante  del  flujo  y  u^,  =  velocidad  a  8  décimas  del  tirante, 
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FIGURA  4.8  (al  Riachuelo  Bull  cerca  de  Ira.  Texas.  (Bornes,  1967)  (61  Croquis  de  planta 
y  secciones  transversales,  riachuelo  Btili  cerca  de  Ira.  Texas  {Bornes,  19671  (c)  Sección 
342  aguas  abajo,  riachuelo  Bull  cerca  de  Ira,  Texas.  {Bornes,  19671  {di  Sección  34S 
aguas  arriba,  riachuelo  Bull  cerca  de  Ira.  Texas.  (Bornes,  J967|. 
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FIGURA  4.11  (a)  Riachuelo  Limpio  cerca  de  Golden.  Colorado.  (Bornes,  1967)  (6)  Cro¬ 
quis  de  planta  y  secciones  transversales,  riachuelo  Limpio  cerca  de  Golden,  Colorado. 
I Bornes,  196 7)  (c)  Sección  1199  aguas  arriba  del  bordo  izquierdo,  riachuelo  Limpio  cerca 
de  Golden,  Colorado.  (Sames,  1967)  (d)  Sección  1 198  aguas  arriba,  riachuelo  Limpio  cer¬ 
ca  de  Golden,  Colorado.  (Bornes,  1967). 
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FIGURA  4.16  Definición  esquemática. 


ejemplo  a  0.2 D  sobre  el  fondo.  Substituyendo  estas  definiciones  en  la  ecua¬ 
ción  (4.3.12) 


Una  -  5.75  u.  log  — 
6  D 

Uní  =  5.75  u.  log  — 


Eliminando  u,  de  las  ecuaciones  anteriores. 


.  D  0.778x  -  1.381 

“**; - T^~x 


(4.3.13) 


donde  *  =  u02/u08.  Substituyendo  la  ecuación  (4.3.13)  en  la  ecuación  (1.4.33) 
donde  se  supone  que  R  =  D  se  obtiene 

1.78(x  +  0.95) 


(4.3.14) 
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Recuérdese  que 

_u  C_ 

Vi 

y  usando  esta  relación  y  la  ecuación  (4.2.7)  se  obtiene 
u  D'K 

z~i «  141151 

Utilizando  los  lados  derechos  de  las  ecuaciones  14.3.14)  y  (4.3.15)  y  resolviendo 


(x  -  l)Dut 
6.78(x  +  0.95) 


(4J3.16) 


I.a  ecuación  (4.3.16)  estima  los  valores  de  n  para  flujos  completamente  rugo¬ 
sos  en  un  canal  ancho  que  tiene  una  distribución  de  velocidad  vertical  logarít¬ 
mica.  En  el  caso  de  una  corriente  real,  D  puede  tomarse  como  el  tirante  medio. 
Chow  (1959)  hizo  la  hipótesis  de  esta  metodología  y  aclaró  que  debe  utilizar¬ 
se  con  precaución  ya  que  no  ha  sido  verificada.  Aunque  French  y  McCutcheon 
(1977)  encontraron  en  un  estudio  sobre  el  rio  Cumberland,  Tennessee  que  la 
ecuación  (4.3.16)  provee  estimados  razonables  de  n,  se  requiere  una  verifi¬ 
cación  adicional  de  la  metodología. 


Métodos  empíricos  Se  han  desarrollado  varios  métodos  empíricos  para  es¬ 
timar  n.  El  más  conocido  de  estos  métodos  es  uno  propuesto  por  Stríckler  en 
1923;  véase  Simons  y  Senturk  (1976).  Stríckler  hipotetizó  que 

n  -  0.047 d'M  (4.3.17) 

donde  d  =  diámetro  en  milímetros  de  la  arena  uniforme  adherida  a  los  lados 
y  al  fondo  del  canal,  medidas  de  régimen  critico  usado  por  Stríckler  en  sus 
experimentos.  Simons  y  Senturk  (1976)  aseveraron  que  el  diseño  experimental 
utilizado  por  Stríckler.  ecuación  (4.3.17)  no  se  aplica  a  flujos  sobre  fondos  mó¬ 
viles.  Es  importante  hacer  notar,  el  significativo  desacuerdo  entre  varios  auto¬ 
res  acerca  de  los  siguientes  aspectos  motivados  por  las  circunstancias  del 
experimento  original  de  Stríckler:  el  valor  del  coeficiente  en  la  ecuación 
(4.3.17),  la  definición  de  la  variable  d  y  las  unidades  asociadas  con  d.  Por  ejem¬ 
plo. 


1.  Henderson  (1966)  señaló  que  las  investigaciones  de  Stríckler  estuvieron  ba¬ 
sadas  en  corrientes  con  fondos  de  grava,  y  no  en  un  canal  medidor  de  régi¬ 
men  critico,  y  que  d  fue  el  tamaño  medio  del  material  del  fondo.  La  ecua¬ 
ción  dada  por  Henderson  (1966)  y  atribuida  a  Stríckler  fue 

n  -  0.034if*  (4.3.18) 

donde  las  unidades  de  d  no  fueron  especificadas. 
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2.  Raudkivi  (1976)  estableció  que  la  ecuación  de  Strickler  es 

n  -  0.042dut  (4.3.19) 

donde  d  es  medida  en  metros  o 

n  =  0.013  d'£  (4.3.20) 

donde  du  =  diámetro  del  material  del  fondo  en  milímetros  tal  que  el  65% 
del  material  por  peso  es  menor.  Si  las  dimensiones  de  la  ecuación  4.3.20  son 
dadas  en  pies,  entonces 

n  -  0.034<f¿6  (4.3.21) 

donde  el  coeficiente  tiene  el  mismo  valor  numérico  que  el  dado  por  Hender- 
son  en  la  ecuación  (4.3.18).  Raudkivi  (1976)  notó  que  las  ecuaciones  (4.3.19) 
a  la  (4.3.21)  son  útiles  en  la  selección  de  rugosidades  ponderadas  para  mo¬ 
delos  hidráulicos  de  fondo  fijo. 

3.  Garde  y  Raju  (1978)  señalaron  que  los  datos  analizados  por  Strickler,  fue¬ 
ron  realizados  a  partir  de  varias  corrientes  en  Suiza  que  tienen  fondos  for¬ 
mados  por  materiales  de  granulación  gruesa  y  donde  el  fondo  está  libre  de 
ondulaciones.  La  ecuación  proporcionada  por  estos  autores  y  atribuida  a 
Strickler  fue 

n  -  0.039</(o  (4.3.22) 

donde  dM  —  diámetro  del  material  del  fondo  en  pies  tal  que  el  50%  del  ma¬ 
terial  por  peso  es  menor. 

4.  Subramanya  (1982)  obtuvo  la  ecuación  de  Strickler  como 

n  -  0.047 d'£  (4.3.23) 

donde  <fw  =  diámetro  del  material  del  fondo  en  metros  tal  que  el  50%  del 
material  por  peso  es  menor.  Se  puede  mostrar  fácilmente  que  las  ecuacio¬ 
nes  (4.3.22)  y  (4.3.23)  son  equivalentes  y  por  lo  tanto  no  existe  diferencia  en¬ 
tre  las  ecuaciones  planteadas  por  Garde  y  Raju  (1978)  y  Subramanya 
(1982). 

El  análisis  anterior  no  significa  que  exista  un  error  previo  del  autor,  sino  que 
se  presenta  para  ilustrar  que  pueden  existir  diferentes  interpretaciones  de  un 
importante  concepto. 

Para  mezclas  de  materiales  de  fondo  con  una  significativa  proporción  de  ta¬ 
maños  granulométricos,  Meyer-Peter  y  Muller  (19481  sugieren  la  siguiente 
ecuación. 


0.038d¿o 


(4.3.24) 
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donde  d»  =  tamaño  del  fondo  en  metros,  tal  que  el  90%  del  material  por  pe¬ 
so  es  menor.  En  experimentos  de  campo,  involucrando  canales  empedrados 
con  guijarros.  Lañe  y  Carlson  (1953)  determinaron  que 

n  =  0.026d'®  (4.3.25) 

donde  dn  =  diámetro  del  material  del  fondo  en  pulgadas  tal  que  el  75%  del 
material  por  peso  es  menor. 


EJEMPLO  4.2 

Para  el  canal  definido  en  el  ejemplo  4.1..  determínese  la  pendiente  míni¬ 
ma  que  se  requiere  sí  se  supone  que  la  n  de  Manning  es  una  constante. 


Solución 

A  partir  del  ejemplo  4.1 


n  =  0.13 

tirante  del  flujo  y*  =  8.5  ft  (2.6m) 
Ancho  del  fondo  b  =  10  ft  (3.0  m) 
Talud  1.5:1 


Entonces,  a  partir  de  la  tabla  1.1 

A  -  (6  +  ty)y  -  [10  +  1.5(8.5)18.5  -  194  ft*  (18.0  m!) 

P  -  b  +  2y  \ZTT?  -  10  +  2(8.5)  VX25  -  40.6  ft  (12.4  m) 
R  -  A/P  -  194/40.6  -  4.8  ft  (1.5  m) 


de  la  ecuación  (4.3.6) 


V  n‘\/R  /  l  (0.13)‘\/Í8  J 


10“ 


Por  lo  tanto,  si  la  pendiente  del  canal  descrita  en  el  ejemplo  4. 1 .  excede 
a  3.2.  X  10*“  la  suposición  de  un  valor  constante  de  n  es  válida. 


BIBLIOGRAFÍA 

Ackers,  P.,  "Resistance  to  Fluids  Flowing  in  Channels  and  Pipes,"  Hydraulic  Research 
Paper  No.  1.  H.M.S.O.,  London,  1958. 

Anonymous,  “Report  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers'  Task  Forcé  on  Fric- 
tion  Factors  in  Open  Channels,"  Proceedings  of  the  American  Society  of  Civil  Engi¬ 
neers,  Journal  of  the  Hydraulia  División,  voL  89.  No.  HY2,  March  1963a,  pp.  97- 


DESARROLLO  DE  LOS  CONCEPTOS  DE  FLUJO  UNIFORME 


Anonymous,  "Cuide  for  Selecting  Roughness  Coefficient  ‘n'  Valúes  for  Channels,”  115. 
Department  of  Agricultura,  Soil  Conservation  Service,  Washington,  December 
1963b. 

Barnes,  H.  H.,  Jr.,  "Roughness  Characteristics  of  Natural  Channels,"  US.  Geological 
Survey  Water-Supply  Paper  1849,  US.  Geological  Survey,  Washington,  1967. 

■I Chow,  V.  T.,  Open  Channel  Hydraulics,  McGraw-Hill  Book  Company,  New  York, 
1959. 

French,  R.  H..  and  McCutcheon.  S.  C.,  "The  Subility  of  a  Two  Layer  Flow  without 
Shear  in  the  Presence  of  Boundary  Generated  Turbulence:  Field  Veriflcation," 
Technical  Report  No.  39.  Environmental  and  Water  Resources  Engineering,  Van- 
derbilt  llniversity,  Nashville,  Tenn.,  October  1977. 

■  Carde,  R.  J.,  and  Ranga  Raju,  K.  G..  Mechantes  o¡  Sediment  Transportation  and 

'  Alluvial  Stream  Problema,  Wiley  Baste rn,  New  Delhi,  1978. 

Henderson,  F.  M,  Open  Channel  Flote,  The  Macmillan  Company,  New  York,  1966. 

Lañe,  E.  W„  and  Carlion,  E.  J.,  “Some  Factors  Alfecting  the  Subility  of  Canela  Con- 
structed  in  Coarse  Granular  Materials,"  Proceedings  of  the  Minnesota  Interna¬ 
tional  Hydraulics  Convention.  SepUmber  1953. 

Meyer-Peter,  E.,  and  Muller,  R„  "Formulas  for  Bed-Load  Tranaport,"  Proceedings  o¡ 
the  3rd  Meeting  of  IAHR.  Stockholm,  pp.  39-64, 1948. 

Raudkivi,  A.  J.,  loase  Boundary  Hydraulics,  2d  ed.,  Pergamon  Press,  New  York,  1976. 

'  Simona,  D.  B„  and  Senturk,  F.,  Sediment  Transpon  Technology,  Water  Resources 
Publications,  Fort  Collins,  Col.,  1976. 

V  Streeter,  V.  L„  and  Wylie,  E.  B.,  Fluid  Mechantes,  McGraw  HiU  Book  Company,  New 
York,  1975. 

\  Subramanya,  K.,  Flow  in  Open  Channels.  vol.  I,  TaU  McGraw-Hill  Publishing  Com¬ 
pany,  New  Delhi,  1982. 

Urquhart,  W.  J„. "Hydraulics,"  Engineering  Field  Manual,  U.S.  Department  of  Agri¬ 
cultura,  Soil  Conservation  Service,  Washington,  1975. 

Zegzhda,  A.  P„  "Teoriia  podobiia  i  metodilu  rascheU  gidroUkhnicheskikh  modelei" 
(“Theory  of  Similarity  and  Methods  of  Design  of  Models  for  Hydraulic  Engineer¬ 
ing"),  Gosstroiisdat,  Leningrad,  1938. 


CINCO 


Cálculo  del 
flujo  uniforme 


SINOPSIS 

5.1  CAlCUlO  DEL  TIRANTE  Y  VELOCIDAD  NORMAL 
Solucione»  por  tanteo»  y  gráneos 
Diagramas  de  curvas  adlmensionale» 

Métodos  numéricos 

5.2  PENDIENTES  NORMAL  Y  CRITICA 

5.3  CANALES  CON  RUGOSIDAD  COMPUESTA 

5.4  APLICACIÓN  PRACTICA  DE  LOS  CONCEPTOS  DE  FLUJO  UNIFORME 
Cálculos  de  área-pendiente  en  el  nu|o  de  avenidas  máximas 
Canales  cubiertos  por  hielo 

Gasto  normal  en  canales  de  secclán  compuesta 


HIDRAULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 


SINOPSIS 

En  este  capitulo,  se  hace  hincapié  en  el  análisis  de  técnicas  para  calcu¬ 
lar  el  tirante  normal  del  flujo  en  canales  abiertos.  El  cálculo  más  tedioso 
y  difícil  del  (lujo  normal  ocurre  cuando  la  ecuación  de  resistencia  de 
Mannlng  no  puede  resolverse  explícitamente  para  el  tirante  normal  de  flu¬ 
jo.  Las  técnicas  de  solución  Incluyen  tanteos,  gráficas  y  métodos  numé¬ 
ricos  para  la  solución  del  problema  implícito. 

En  la  tercera  sección  de  este  capitulo,  se  trata  el  problema  de  la  esti¬ 
mación  compuesta  o  rugosidad  promedio  en  canales  artificiales,  natura¬ 
les  o  de  laboratorio.  Se  analizan  diversas  técnicas  para  estimar  los 
coeficientes  de  rugosidad  en  flujos  compuestos  en  canales  artificiales  y 
naturales.  En  el  caso  de  canales  medidores  de  régimen  critico  de  laboratorio 
con  rugosidad  artificial  en  el  fondo  y  paredes  hidráulicamente  suaves  (li¬ 
sas),  se  analiza  una  técnica  para  estimar  el  coeficiente  de  rugosidad  en 
la  frontera  del  fondo. 

En  la  cuarta  sección  de  este  capitulo  se  consideran  diversas  aplicacio¬ 
nes  de  los  conceptos  de  flujo  uniforme  en  la  práctica,  por  ejemplo,  cálcu¬ 
los  de  flujo  área-pendiente  en  avenidas  máximas,  canales  cubiertos  por 
hielo  y  gasto  normal  en  canales  de  sección  compuesta. 


5.1  CÁLCULO  DEL  TIRANTE  Y  VELOCIDAD  NORMAL 

En  el  capitulo  anterior  se  describieron:  flujo  uniforme,  sus  ecuaciones  de  com¬ 
portamiento  y  diversas  metodologías  para  estimar  el  coeficiente  de  rugosi¬ 
dad.  Se  recordará  que  la  ecuación  de  Manning  considera  que 

5  -  -  fi”  VS  (6.1.1) 

y  por  la  ley  de  conservación  de  masa,  cuando  se  multiplica  esta  ecuación  por 
el  área  del  flujo  se  obtiene  una  ecuación  para  el  gasto  del  flujo  uniforme. 

Q  =  üA  -  -  AR"  VS  (6.1.2) 

En  la  ecuación  (5.1.2)  el  parámetro  A/T23  recibe  el  nombre  de  factor  de  sección  y 
K  =  -  AR™  (5.1.3) 

es  por  definición  la  conducción  del  canal  Para  un  cierto  canal  donde  AR™  siem¬ 
pre  se  incrementa  con  el  incremento  del  tirante,  cada  gasto  tiene  un  tirante  único, 
correspondiente  al  momento  en  que  ocurre  el  flujo  uniforme. 

Un  examen  de  las  ecuaciones  (5.1.1)  y  (5.1.2)  demuestra  que  la  velocidad  uni¬ 
forme  promedio,  del  flujo  o  la  proporción  de  flujo  es  una  función  de  1)  la  for- 
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ma  del  canal,  2)  el  coeficiente  de  resistencia  (rugosidad),  3)  la  pendiente 
longitudinal  del  canal,  y  4)  el  tirante  del  flujo  o 

Q-f(T.n.S.yN)  (5.1.4) 

donde  r  =  un  factor  de  forma  del  canal  y  y,v  =  tirante  normal  del  flujo.  Si 
cuatro  de  las  cinco  variables  en  la  ecuación.  (5.1.4)  son  conocidas,  entonces 
puede  determinarse  la  quinta  variable. 


EJEMPLO  5.1 

Dado  un  canal  tropical  con  un  ancho  en  el  fondo  de  3  m  (10  ft),  con  talu¬ 
des  1.5: 1,  una  pendiente  longitudinal  de  0.0016,  y  un  coeficiente  de  re¬ 
sistencia  de  n  =  0.013,  determínese  el  gasto  normal  si  el  tirante 
normal  del  flujo  es  de  2.6  m  (8.5  ft). 


De  la  tabla  1.1 

A  -  (6  +  iy)y  -  [3.0  +  1.5(2.6)12.6  -  18  m*  (190  ft*) 

P  -  b  +  2y  v/TT?  -  3.0  +  2(2.6)  \/Í25  -  12  m  (39  ft) 

A  partir  de  la  ecuación  5.1.2. 

Q  «  AR™  VS  -  ¡^5  (18)(1.5)“  v/¡M¡0Í6  -  73  m’/s  (2600  ft3/») 

En  general,  el  cálculo  más  difícil  y  tedioso  del  flujo  normal  ocurre  cuando 
Q,  T,  S  y  n  son  conocidos  y  y„  debe  ser  estimado.  En  tal  caso,  no  es  posible 
una  solución  explícita  de  la  ecuación  (5.1.2)  y  el  problema  debe  ser  soluciona¬ 
do  por  tanteos,  diagramas  de  curvas  o  métodos  numéricos.  La  sección  inicial 
de  este  capitulo  examina  tres  metodologías  que  son  comunes  en  la  solución  de 
este  tipo  de  problemas. 

Soluciones  por  tanteos  y  gráficas 

Si  Q,  T,  S,  y  n  son  conocidas,  entonces  la  ecuación  (5.1.2)  puede  reagruparse 
para  obtener 


donde  el  lado  derecho  de  la  ecuación  es  una  constante  y  el  lado  izquierdo  es 
el  factor  de  sección  que  es  función  de  la  forma  del  canal  y  del  tirante  del  flujo. 
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La  aproximación  mis  directa  para  encontrar  y»  es  una  solución  por  tanteos 
de  la  ecuación  (5.115). 


EJEMPLO  5.2 

Dado  en  un  canal  tropical  con  un  ancho  en  el  fondo  de  10  ft  (3.0  m), 
taludes  de  1.5:1,  una  pendiente  longitudinal  de  0.0016,  y  una  n  estima¬ 
da  de  0.13,  encuéntrese  el  tirante  normal  de  flujo  para  un  gasto  de  250 
ft'/s  (7.1  m’/s). 

Solución 


A  -  (i  +  ry)y  -  (10  +  1.5y)y 
P  -  6  +  2y  VTT?  -  10  +  2y  n/5126  -  10  +  3.6y 
(10  +  1.5y)y 
10  +  3.6y 

Se  construye  la  siguiente  tabla  para  valores  supuestos  de  y  calculando 
el  valor  correspondiente  de  AR1''.  Cuando  el  valor  calculado  ARm  co¬ 
rresponda  al  valor  calculado  en  la  exposición  del  problema,  el  valor 
correcto  de  y»  ha  sido  determinado. 


Pn eUy.ft  A,  ft1  P,  ft  R.  fl  AR” 

8.0  176  38.8  4.64  482 

9.0  212  414  5.00  620 

8.6  193  40.6  4.75  646 


A  partir  de  la  información  contenida  en  esta  tabla,  se  concluye  que  y„  es 
igual  a  8.5  ft  (2.6  m)  que  es  el  tirante  normal  del  flujo  para  el  canal  y  el  gasto 
especificado. 

Un  segundo  método  para  la  solución  de  este  problema  es  con  la  construcción 
de  una  gráfica  del  factor  de  sección  contra  el  tirante  del  flujo. 


EJEMPLO  5.3 

Dada  una  alcantarilla  circular  de  3.0  ft  (0.91  m)  de  diámetro,  con  S  =  0.0016 
y  n  =  0.015.  encuéntrese  el  tirante  normal  del  flujo  para  un  gasto  de  15  ft’/s 
(0.42  m’/s). 


CALCULO  DE  I 
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FIGURA  5.1  contra  y  para  un  conducto  circular  do  3.0  (t 
10.91  mi  de  diámetro. 


Solución 


AR « 


nQ  0,015(15) 
*VS  "  1.49V00016 


Se  construye  una  gráfica  de  AR**  contra  y  (Fig.  5.1).  Para  AR M  = 
3.78,  y*  =  1,  7  ft  Con  respecto  a  la  figura  5.1  puede  notarse  que  el 
factor  de  sección  se  incrementa  primero  al  incrementarse  el  tirante 
hasta  llegar  a  un  valor  máximo,  para  que  después,  al  seguirse  incre¬ 
mentando  el  tirante,  el  factor  de  sección  empiece  a  disminuir  hasta  un 
valor  correspondiente  con  el  tirante  igual  al  diámetro.  Por  k>  tanto,  es 
posible  tener  dos  valores  de  yN  para  ciertos  valores  de  ARm. 


Los  métodos  examinados  anteriormente,  tienen  la  ventaja  de  dirigir  y  la 
desventaja  de  ser  difíciles  de  manejar  si  se  tienen  un  gran  número  de  proble¬ 
mas  a  resolver.  Cuando  se  tiene  un  gran  número  de  problemas  que  deben  ser 
resueltos  es  necesario  tener  un  enfoque  diferente. 


Diagramas  de  curvas  adlmenslonales 

Con  objeto  de  simplificar  los  cálculos  del  tirante  normal  para  configuraciones 
comunes  de  canales,  se  han  preparado  para  canales  rectangulares,  circulares 
y  trapeciales,  curvas  adimensionales  para  el  factor  de  sección  como  una  fun¬ 
dón  del  tirante  (Fig.  5.2).  Estas  curvas  proporcionan  soluciones  a  los  proble¬ 
mas  de  cálculo  del  tirante  normal  de  manera  similar  a  la  utilizada  en  el  ejemplo 
5.3,  pero  no  proporcionan  un  método  general  de  soludón. 

Métodos  numéricos 

Si  se  dispone  de  una  computadora  y  debe  resolverse  un  gran  número  de  proble¬ 
mas  de  estimadón  del  tiran'e  normal,  entonces  la  mejor  aproximadón  puede 
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FISURA  5.2  Curvas  adimensionales  para  determinar  el  tirante  normal  conocido  el  lac- 


ser  un  procedimiento  numérico  de  tanteos.  En  la  figura  5.3  se  muestra  un 
diagrama  lógico  para  una  solución  numérica  en  el  caso  de  canales  rectangula¬ 
res,  trapeciales,  triangulares,  circulares  y  naturales  y  un  listado  de  un  progra¬ 
ma  interactivo  que  soluciona  el  problema  del  tirante  normal  se  presenta  en  el 
apéndice  I. 

En  este  programa  interactivo  de  computadora,  el  usuario  define  el  tipo  de 
canal  y  especifica  el  valor  del  factor  de  sección.  Las  subrutinas  rect,  trap, 
circ  y  natdat  crean  y  buscan  un  arreglo  de  tirantes  de  flujo  y  sus  correspon¬ 
dientes  valores  del  factor  de  sección  hasta  que  se  encuentra  un  intervalo  que 
incluye  el  factor  de  sección  especificada  Este  intervalo  entonces  se  subdivide  y  se 
ajusta  una  curva  polinomial  cúbica  a  este  intervalo  en  la  subrutina  spcoef. 
El  valor  de  y„  correspondiente  al  valor  especificado  por  el  usuario  para  el 
factor  de  sección  se  estima  en  la  subrutina  spline.  Con  respecto  a  este  pro¬ 
grama  se  pueden  hacer  los  siguientes  comentarios.  Primero,  canales  triangula¬ 
res  son  tratados  como  un  caso  especial  de  canales  trapeciales.  Segundo,  para 
canales  naturales,  la  sección  transversal  debe  ser  especificada  en  términos  de 
la  distancia  de  un  lado  del  canal  y  la  altura  del  perímetro  del  canal  sobre  algún 
plano  de  referencia  arbitrario.  Tercero,  las  subrutinas  spcoef  y  spline  son  su¬ 
brutinas  estándar  de  interpolación  para  curvas  polinomiales  cúbicas  simila¬ 
res  a  las  que  han  presentado  Pine  y  Alien  (1973). 

Aún  cuando  la  solución  numérica  del  cálculo  del  tirante  normal  tiene  un  cos¬ 
to  razonable,  si  el  usuario  tiene  un  gran  número  de  problemas  a  solucionar  y 
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FIGURA  5.3  Diagrama  lógico  para  una  aolución  inter¬ 
activa  por  computadora  del  tirante  normal. 


sólo  dispone  de  una  microcomputadora,  esta  metodología  puede  acarrear  erro¬ 
res  serios  cuando  el  usuario  no  está  enteramente  familiarizado  con  la  estructura 
del  programa.  Por  lo  tanto  el  lector  debe  estar  atento  a  revisar  cuidadosa¬ 
mente  el  esquema  computadonal  del  apéndice  I  y  realizar  algunas  adaptaciones 
antes  de  aplicarlo  a  un  problema  especifico. 


EJEMPLO  5.4 

La  sección  transversal  de  la  figura  5.4  es  el  resultado  de  una  curva  ba- 
timétrica  de  un  rio.  Si  Q  =  10  000  ft3/s  (283  mJ/s).  n  =  0.024  y  S  = 
0.0001,  estímese  el  tirante  normal  del  flujo. 
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Solución 

El  valor  del  factor  de  sí 


Los  datos  de  la  sección  transversal  requeridos  para  el  programa  de 
computadora  del  tirante  normal  están  tabulados  abajo. 


15  (4.6)  330(100)  330  (100) 
20  (6.1)  240(73)  460  (140) 
25  (7.6)  200(61)  530  (160) 
30  (9.1)  170(52)  600  (180) 
35  (11)  150(46)  710  (220) 
40  (12)  130(40)  850  (260) 
45  (14)  110(34)  1200  (365) 
50  (15)  80(24)  1220  (370) 
55(17) _ 20(6.1) _ 1230  (375) 


indiquese  el  valor  calculado  de  ar**0.667 
16107. 

identifiqúese  el  tipo  de  canal:  20  rectángulo; 

30  triángulo; 
40  trapecial; 
50  circular: 

60  natural; 
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40.  130.  850. 

45.  110.  1200. 

indlquese  la  terna  número  8_ 

50.  80.  1220. 

indlquese  la  terna  número  9 

55.  20.  1230. 
tirante  normal  =  29.86 

Asi,  el  tirante  normal  es  de  aproximadamente  yK  =  30  ft  (9.1  m). 


5.2  PENDIENTES  NORMAL  Y  CRITICA 

Si  se  define  Q,  n,  yK,  y  la  sección  del  canal,  entonces  se  puede  rersolver  la 
ecuación  (5.1.2)  explícitamente  para  la  pendiente  que  permita  que  el  flujo  ocu¬ 
rra  como  se  especificó.  Por  definición,  ésta  es  la  pendiente  normal. 

Si  la  pendiente  del  canal  cambia,  manteniéndose  constante  el  gasto  y  la  ru¬ 
gosidad,  es  posible  encontrar  una  pendiente  para  la  que  se  presente  el  flujo 
normal  en  estado  critico;  i.e.,  una  pendiente  tal  que  el  flujo  normal  se  presente 
con  F  =  1.  La  pendiente  obtenida  de  esta  forma  es,  por  definición,  la  pendiente 
critica  y  también  la  pendiente  normal.  La  pendiente  crítica  menor  para  una 
forma  del  canal,  gasto,  y  rugosidad  dados  se  le  denomina  la  pendiente  crítica 
limite. 

Con  base  en  estas  definiciones,  debe  poderse  definir  una  pendiente  crítica  y 
un  gasto  que  correspondan  a  un  tirante  normal  especificado  para  un  canal  da¬ 
do.  A  esta  pendiente  se  le  conoce  como  la  pendiente  crítica  en  el  tirante  normal 
especificado.  Los  siguientes  dos  ejemplos  ilustran  los  puntos  importantes  de 
este  análisis. 


EJEMPLO  55 

Un  canal  rectangular  tiene  un  ancho  de  fondo  de  6.0  m  (19.7  ft)  y  n  = 

0.020. 

а.  Encuéntrese  la  pendiente  normal  para  y„  =  1.0  m  (3.3  ft)  y  Q  = 
11  mJ/s  (388  ftJ/s). 

б.  Encuéntrese  la  pendiente  crítica  limite  y  el  tirante  normal  para  Q  = 
11  m3/s  (388  ft3/s). 

c.  Encuéntrese  la  pendiente  crítica  para  y.v  =  1.0  m  (3.3  ft)  y  deter¬ 
mínese  el  gasto  que  le  corresponde  a  este  tirante  y  pendiente. 
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a.  Para  los  datos  dados 

A  =  by  =  6.0(1.01  -  6.0  m’  (65  ft*) 

P  =  6  +  2y“6  +  2(1.0)  -  8.0  m  (26  ft) 
r-^-5-  0.76m(25ft) 

Si  se  reordena  la  ecuación  (5.1.2), 

a.f-gftj.f  ft02<n)  f-ooo, 

S  \4ARm)  1 1.0(6X0.75)”] 


Por  lo  que,  S  =  0.00 
ft’/s)  en  este  canal  a 
b.  El  tirante  critico  se  encuentra  cc 


i  la  ecuación  12.2.3)  o 


by  6y« 

y  ya  que  este  es  un  canal  rectangular. 

D  "  y"  "  KÜvÑf 


A  -  by  =  6(0.70)  =  4.2  m!  (45  ft*) 

P-4  +  2y-6  +  2(0.70)  =  7.4  m  (24  ft) 
R  -  i?.  0.57  m  (1.9(1) 


Al  reordenar  la  ecuación  (5.1.2), 


0.02(11)  |* 

1.0(4.2)(0.57)*/I  ] 


0.0058 


donde  S,  =  pendiente  critica.  Ésta  es  la  pendiente  que  mantendrá 
un  flujo  uniforme  y  critico  de  11  m*/s  (388  ft*/s)  en  el  canal  dado. 
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c.  A  partir  del  inciso  a,  para  un  tirante  normal  de  1.0  m  (3.3  ft). 

A  =  6.0  m1  (65  ft1) 

P  -  8.0  m  (26  ft) 

R  -  0.76  m  (2.5  ft) 

P  -  8.0  m  (26  ft) 

R  -  0.75  m  (2.5  ft) 

Se  puede  entonces  encontrar  la  velocidad  por  la  definición  de  flujo 

ü  -  V95«j  -  3.1  m/s  (10  ft/s) 

Entonces  al  reordenar  la  ecuación  (5.1.1), 


I  nü  \*  [  0,02(3.1)  | 

"  11.0(0.75)^]  " 


donde  S,K  =  pendiente  que  mantendrá  un  flujo  critico  y  uniforme 
a  un  tirante  de  1.0  m  (3.3  ft)  en  el  canal  dado.  El  gasto  está  determi¬ 
nado  por 


Q  -  UA  -  3.1(6)  -  19  mVs  (670  ftVa) 


EJEMPLO  5.6 

Desarróllese  una  gráfica  de  Q  contra  S,.  la  pendiente  critica  limite 
para  un  canal  trapecial,  con  ancho  de  plantilla  de  20.4  ft  (6.2  m),  talu¬ 
des  de  0.5:1,  y  n  =  0.02. 

Solución 

De  la  ecuación  (2.2.3),  la  condición  de  flujo  critico  en  un  canal  trapecial 


donde  la  tabla  1.1 


A  -  (6  +  zy)y  =  (20.4  +  0£y)y 
T  =  6  +  2*y  -  20.4  +  y 
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A  _  (20.4  +  0.5y)y 
U  =  T  =  20.4  +  y 

-  «?  <?  - 
y  A  (20.4  +  0.5y)y 

Si  se  combinan  estas  relaciones,  se  tiene  una  ecuación  implícita  para 
el  tirante  o 

i  (20.4  +  yj  -  1(20.4  +  0.6yjy,]* 

Esta  ecuación,  una  vez  resuelta,  da  valores  para  y,  que  corresponden 
a  un  gasto  dado.  Luego  se  emplea  y,  en  la  ecuación  de  Manning  en 
forma  similar  a  la  demostrada  en  el  ejemplo  5.56  para  estimar  S,.  Los 
resultados  de  este  cálculo  se  resumen  en  la  figura  5.5.  La  curva  de  esta 
figura  separa  las  regiones  de  flujo  normal  subcrítico  del  supercrítico. 
para  los  valores  dados  de  Q  y  S. 
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5.3  CANALES  CON  RUGOSIDAD  COMPUESTA 


En  muchos  canales  artificiales,  y  en  la  mayor  parte  de  los  canales  naturales, 


1.  Horton  (1933)  y.  Einstein  y  Banks  (1950)  desarrollaron  por  separado  un  mé¬ 
todo  que  supone  que  cada  subdivisión  del  área  tiene  la  misma  velocidad 
media  de  la  sección  total  o,  u  =  ü,  =  ü,  =  . . .  =  á„  donde  u,  =  veloci¬ 
dad  media  de  la  sección  i-ésima.  Entonces 


£<lW> 

n.  -  -  (5.3.1) 

donde  n,  =  coeficiente  equivalente  de  Manning 

P  =  perímetro  mojado  de  la  sección  completa 
N  —  número  de  subsecciones. 

2.  Si  se  supone  que  la  fuerza  cortante  total  es  igual  a  la  suma  de  las  fuerzas 
cortantes  en  cada  subsección,  entonces 


3.  Si  se  supone  que  el  gasto  total  de  la  sección  es  igual  a  la  ¡ 
de  cada  subsección,  entonces 


donde  R¡,  =  radio  hidráulico  de  cada  subsección  y  R  = 
la  sección  completa. 


(5.3.2) 
de  los  gastos 

(5.3.3) 

hidráulico  de 
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En  un  canal  artificial  o  de  laboratorio,  los  ángulos  del  bordo  se  bisectan  y 
la  subdivisión  se  componen  por:  el  perímetro  del  canal,  los  bisectores  de  ángu¬ 
los  de  bordos  y  la  superficie  del  agua.  Aunque  los  dos  métodos  de  cálculo  de 
n,  descritos  en  seguida  pueden  emplearse  para  canales  naturales,  los  cálculos 
geométricos  requeridos  pueden  ser  bastante  engorrosos  en  esta  situación. 

1.  En  el  método  atribuido  por  Co*  (1973)  a  Los  Angeles  U.S.  Army  Corps  of 
Engineers  Distríct,  se  calcula  n,  por 

£m. 

•■-“a-  (5.3.4) 

donde  A,  =  área  de  la  i-ésima  subsección  y  A  =  área  hidráulica  total. 

2.  El  método  de  Colbatch,  que  también  describe  Coz  (1973),  emplea  la  siguien¬ 
te  ecuación: 


En  general,  cualquiera  de  los  cinco  métodos  antes  descritos  es  satisfactorio 
para  estimar  los  valores  equivalentes  de  n  para  canales  artificiales  o  naturales, 
aunque  no  se  conocen  la  precisión  y  la  aplicabilidad  de  las  estimaciones  resul- 


EJEMPLO  5.7 

Dado  el  canal  descrito  en  forma  esquemática  en  la  figura  5.6,  estímese 
el  valor  de  n,  por  los  métodos  mencionados. 

Soladón 

Los  datos  requeridos  para  la  solución  de  este  problema  se  resumen  en 
la  siguiente  tabla: 


ubdivisióo 
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FIGURA  5.6  Definición  del  canal  para  el  ejemplo  5.7. 

Entonces,  si  se  emplea 

Eq.  (5.3.1),  n,  -  0.019 
Eq.  (5.3.2),  n,  -  0.020 
Eq.  (5A3),  n,  -  0.019 
Eq.  (5.3.6),  n,  -  0.022 
Eq.  (5.3.5),  n,  -  0.023 

Nótese  que  cada  uno  de  los  métodos  para  estimar  el  valor  equivalente 
de  n  da  aproximadamente  la  misma  respuesta  para  este  ejemplo. 

El  problema  de  una  rugosidad  compuesta  también  se  presenta  en  experi¬ 
mentos  de  laboratorios  li.e.,  la  frontera  de  fondo  del  canal  de  laboratorio  co¬ 
múnmente  se  le  da  una  rugosidad  para  duplicar  condiciones  naturales!,  pero 
a  las  paredes  no  suele  dérseles  rugosidad  adicional.  En  este  caso,  el  factor  de 
fricción  de  la  sección  compuesta  se  estima  a  partir  de  valores  medidos  de  la 
pendiente  de  la  superficie  del  agua  y  del  radio  hidráulico;  el  problema  es  esti¬ 
mar  el  factor  de  fricción  o  velocidad  al  cortante  asociados  con  la  rugosidad  de 
fondo.  La  metodología  que  se  describe  a  continuación  se  desarrolló  por  Vanoni 
y  Brooks  (1957).  En  este  análisis  las  variables  con  subíndice  w  están  asociadas 
con  las  paredes  y  las  variables  sin  subíndices  están  asociadas  con  el  flujo  com- 

Se  requieren  las  siguientes  suposiciones: 


3.  Las  secciones  de  fondo  y  de  pared  se  comportan  como  dos  canales  indepen- 
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FIGURA  5.7  Definición  es¬ 

quemática  del  cómputo  de  ru¬ 
gosidad  compuesta  de  Vanoni 
y  Brook  119571. 


4.  Las  rugosidades  de  fondo  y  de  pared  son  homogéneas  pero  diferentes. 

En  este  análisis  supuestamente  se  conocen  las  siguientes  cantidades  funda¬ 
mentales: 


R,  u-, »,  Pm  P*.  A.  F,u 

donde  f  =  8IU./S)1  =  coeficiente  de  fricción  de  Darcy-Weisbach.  y»  =  visco¬ 
sidad  cinemática.  Las  incógnitas  primordiales  son 

Es  crucial  estimar  el  factor  de  fricción  de  pared  para  la  solución  de  este  pro¬ 
blema.  Aunque  este  problema  se  puede  resolver  si  las  paredes  no  son  hidráuli¬ 
camente  lisas,  la  suposición  de  paredes  Usas  da  una  solución  mucho  más  sim¬ 
ple,  ya  que  bajo  esta  suposición  f,  está  sólo  en  función  del  número  de 
Reynolds  de  la  pared  R.  donde 


En  esta  ecuación 
cribirse  como 


i  incógnita.  La  ecuación  (5.3.6)  también  puede  es- 


R„ 


iüR  R.  _  R. 

Tb'bs 


(6.3.7) 


El  factor  de  fricción  para  la  pared  está  dado  por 

gRJS  -  (5.3.8) 

y  el  factor  de  fricción  para  el  flujo  compuesto  es 
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Al  dividir  la  ecuación  (5.3.8)  por  la  (5.3.9), 

*  f 

Si  se  sustituye  esta  ecuación  en  la  (5.3.7)  da 

R.  R 

/.  “  / 


Entonces,  a  partir  de  consideraciones  ¡ 


(5.3.10) 


(5.3.11) 


ain  R.  <  100  000,  se 

r.  Para  R„  a  100  000, 
on  la  ecuación  (5.3.1 1), 
5.8.  En  esta  figura, 


A  -  A,  +  A. 

donde  con  un  poco  de  reordenamiento  la  ecuación  (5.3.9)  da 


(5.3.12) 

(5.3.13) 


FIGURAS.»  í. 


función  de  R  Jfm 
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Si  se  sustituye  desde  la  ecuación  15.3.131  hasta  la  (5.3.15)  • 
y  si  se  reordenan,  se  tiene 


Para  un 


donde  y 


canal  rectangular,  la  ecuación  (5.3.16)  queda  coi 

=  tirante.  También  para  un  canal  rectangular, 


u.»-  VgR¿ 


(5.3.14) 
(5.3.16) 
la  ecuación  (5.3.12) 

(5.3.16) 

(5.3.17) 

(6.3.18) 

(5.3.19) 


EJEMPLO  5.8 

Estímese  los  valores  de  ft  y  u.,  en  un  experimento  de  laboratorio  en 
un  canal  rectangular  de  2.76  ft  (0.84  m)  de  ancho  con  paredes  hidráuP- 
camente  lisas  y  con  un  fondo  artificialmente  rugoso  si  Q  =  1.00  ft’/s 
(0.028  mVs),  S  =  0.00278,  y  y  =  0.30  ft  (0.091  m|. 

Solución 

A  partir  de  los  datos  dados,  se  pueden  calcular  las  siguientes  va¬ 
riables: 

A  =  6y  -  2.75(0.30)  -  0.825  ft*  (0.25  m') 

P  -  6  +  2y  =  2.75  +  2(0.30)  ■=  3.35  ft  (1.0  m) 

=  0.246  ft  (0.075  m) 

u.  -  VgRS  -  V (32.2)(0.246)(0.00278)  -  0.148  ft/»  (0.045  m/s) 

**  ™  A  =  0A25  “  ^ 


0.120 
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=  9.55  X  10‘ftVs  (8.87  X 
4ufi  4(1.21)(0.246) 


y  de  la  ecuación  15.3.11) 


X  10* 


f~  0.120  "  104  X  10* 
Para  este  valor  del  parámetro  R  Jf,  la  figura  5.8  da  i 
I.  -  0.028 

.  2(0.30) 


f*  m  f  +  ~r  U  —  fm)  m  0.120  +  : 


2.75 


(0.120  -  0.028)  =  0.140 


Al  emplear  las  ecuaciones  (5.3.18)  y  (5.3.19). 

o  o/»  „„„  0.140  „„ 


■  VgRÜS  -  V 32.2(0.287)  (0.00278)  -  0.160  ft/s  (0.049  m/s) 


5.4  APLICACIÓN  PRACTICA  DE  LOS  CONCEPTOS  DE  FLUX)  UNIFORME 
En  esta  sección  se  consideran  varias  aplicaciones  especificas  de  los  principios 
de  flujo  uniforme.  Aunque  por  razones  de  espacio  quedan  limitadas  las  aplica¬ 
ciones  que  pueden  tratarse,  se  espera  que  los  casos  considerados  indiquen  la 
forma  en  que  se  deben  aplicar  los  principios  teóricos  del  flujo  uniforme. 


Cálculos  de  área-pendiente  en  el  flujo  de  avenidas  máximas 


eos  y  de  precipitación  son  esencialmente  inexistentes  (Glancy  y  Harmsen, 
1975). 
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medición  del  área  hidráulica  media  en  el  tramo.  2)  el  cambio  de  la  elevación  de 
la  superficie  del  agua  a  través  del  tramo,  3)  la  longitud  del  tramo,  y  4)  una  esti¬ 
mación  del  coeficiente  medio  de  rugosidad  para  el  tramo.  Dairymple  y  Benson 
(1976)  dieron  los  siguientes  lineamientos  para  la  selección  de  un  tramo  apro- 


1.  Estímese  R,  para  las  áreas  de  la  sección  transversal.  Recuérdese  que  el  fac¬ 
tor  de  forma  del  canal  es  por  definición. 


(5.1.3) 
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Calcúlese  los  factores  de  forma  de  aguas  arriba,  K„  y  de  aguas  abajo,  K¿. 

2.  Calcúlese  el  factor  geométrico  medio  de  forma  para  el  tramo  o 

X  -  VKJCí  (6.4.1) 


3.  Como  una  aproximación  de  orden-cero  de  la  pendiente  real  de  energía  sea 


S°  -  i  (6.4.2) 

donde  S°  =  aproximación  de  orden-ceo  de  S 

F  =  cambio  en  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  en  el  tramo 
L  =  longitud  del  tramo 

4.  La  estimación  de  orden-cero  del  gasto  pico  es 


f  -  Xi/S8  (6.4.3) 

5.  Calcúlese  la  aproximación  de  primer  orden  del  gasto  mediante  la  refina¬ 
ción  de  la  estimación  de  la  pendiente  de  energía;  i.e., 


S‘ 


(6.4.4) 


Si  el  tramo  se  expande,  o  sea  5,  >  üd,  entonces  k  —  0.6.  Si  el  tramo  se  con¬ 
trae,  o  sea  üd  >  ü„  entonces  k  =  1.0. 

Entonces  Q'  -  K  V?  (6.4.6) 

6.  Se  repite  el  paso  5  hasta  que 

7.  Se  considera  apropiado  promediar  los  gastos  estimados  para  varios  tramos. 

En  el  mejor  caso,  el  método  de  la  pendiente-área  da  una  estimación  burda  del 
gasto  pico,  pero  en  muchos  casos  la  estimación  obtenida  por  esta  técnica  pue¬ 
de  ser  económicamente  factible. 


CALCULO  I 


l  UNIFORME 


Radio  hidráulico  de  aguas  arriba 


Rd  ’  p  “  ‘555’  "  4  79  ft  d-46  “> 


Ki  "  0^6  <U28)(4.79)M  -  173  000 
El  cambio  porcentual  del  (actor  de  forma  en  el  tramo  es 

173000  -  144000  ..  . 

100 — E - 100 - meó 5 - 17  por  ciento  <  3 

La  media  geométrica  del  factor  de  forma  en  el  tramo  es 
3?  -  jKJCt  -  V(144 0001(173 000)  -  168000 
La  estimación  de  orden  cero  para  el  gasto  es 


Q°  -  7?  Vs®  -  158000  v'ooon  -  6S14  ft3/»  <184  m*/s) 
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Canales  cubiertos  por  hielo 

Antes  de  iniciar  un  estudio  sobre  canales  cubiertos  por  hielo,  es  esencial  que 
el  lector  tenga  algún  conocimiento  del  material  y  la  manera  en  que  se  forma. 
Primero,  como  un  material,  el  hielo  es  complejo  y  exhibe  las  siguientes  carac¬ 
terísticas: 


1.  Es  no  homogéneo  y  no  isotrópico. 

2.  En  una  condición  de  compresión  rápida,  se  comporta  elásticamente;  aun¬ 
que  si  la  compresión  se  aplica  lentamente,  se  presentan  deformaciones  vis- 
coelásticas. 

3.  A  diferencia  de  la  mayor  parte  de  los  materiales,  es  menos  denso  que  el 
agua  de  la  que  se  formó.  Asi,  flota  sobre  su  propia  agua  derretida,  a  una 
temperatura  cercana  a  la  de  fusión. 

4.  Aunque  la  temperatura  de  la  superficie  superior  de  la  capa  de  hielo  es  va¬ 
riable,  la  temperatura  de  la  superficie  inferior  que  se  encuentra  en  contacto 
con  el  agua  es  siempre  igual  a  la  de  fusión. 

5.  Dentro  de  la  capa  de  hielo,  la  razón  de  la  temperatura  del  hielo  a  la  de 
fusión  —ambas  en  grados  Kelvin—  es  siempre  mayor  que  0.80  (Sharp, 
1981). 

6.  No  obstante  que  todos  los  cristales  de  hielo  tienen  forma  hexagonal,  la  es¬ 
tructura  granular  del  hielo  varia  en  función  del  mecanismo  de  formación. 

Segundo,  se  han  identificado  dos  métodos  básicos  de  formación  de  hielo  en 

canales  abiertos: 


de  columnas  verticales  incluyen  un  poco  de  hielo  al  que  se  le  denomina  hielo 
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FIGURA  5.9  Perfil  típico  del 
hielo  | Michel  y  Ramseicr, 
1971.) 


de  nieve.  El  hielo  de  nieve  -que  es  opaco  y  blanco—  se  produce  cuando  se 
moja,  y  luego  congela  la  nieve  que  cae  sobre  la  capa  de  hielo. 
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sido  considerado  desde  los  primeros  años  de  la  década  de  1930.  La  mayoría 
de  las  investigaciones  de  este  problema  han  buscado  desarrollar  modificacio¬ 
nes  de  los  coeficientes  de  Manning  o  de  Chezy  que  reflejen  la  naturaleza  com¬ 
puesta  de  la  rugosidad  del  canal.  O  sea.  se  divide  el  canal  en  dos  partes:  una 
de  área  A¡,  y  radio  hidráulico  R¡,  que  está  dominada  por  la  rugosidad  del  le¬ 
cho  del  canal,  por  el  balance  de  la  sección  A,  =  A¡>  -  A,  y  por  el  radio  hi¬ 
dráulico  R„  que  a  su  vez  están  dominados  por  la  rugosidad  de  la  cubierta  de 
hielo,  donde  A0  es  el  área  hidráulica  total.  Uzuner  (19751  revisó  la  mayoría 
de  las  hipótesis  desarrolladas  entre  1931  y  1969,  y  algunos  de  estos  resulta¬ 
dos  se  resumen  en  la  tabla  5.1.  En  esta  tabla  los  subíndices  0, 1,  y  2  designan 
a  parámetros  asociados  con  las  secciones  compuesta,  el  lecho,  y  la  cubierta 
de  hielo,  respectivamente;  «  =  PJP„  y,  =  distancias  de  los  tipos  de  frontera 
al  punto  de  velocidad  máxima,  y  ñ,  =  velocidades  medias  de  las  secciones. 

Las  limitantes  de  estas  ecuaciones  resumidas  en  la  tabla  5.1,  que  son  pri¬ 
mordialmente  para  uso  en  cubiertas  de  hielo  flotantes,  son:  1)  con  la  excepción 
del  método  de  Hancu,  todas  las  ecuaciones  están  basadas  en  la  ecuación  de 
Manning  y  por  tanto  son  aplicables  sólo  para  flujos  completamente  turbulen¬ 
tos,  2|  todos  los  métodos  suponen  que  la  sección  transversal  puede  dividirse 
en  dos  partes,  en  donde  la  cubierta  de  hielo  sólo  afecta  a  la  parte  superior  y 
el  lecho  solamente  a  la  inferior;  3)  no  9e  dispone  de  estimaciones  confiables  de 
n,  para  los  distintos  tipos  de  cubiertas  de  hielo;  y  4|  el  coeficiente  de  rugosi¬ 
dad  estimado  es  constante  y  no  puede  reflejar  el  cambio  en  la  rugosidad  del 
hielo  a  lo  largo  de  la  estación  de  invierno. 

Como  consecuencia  de  las  limitaciones  de  las  ecuaciones  de  la  tabla  5.1, 
Tsang  (19821  empezó  su  deducción  del  cálculo  de  flujo  uniforme  en  un  canal 
cubierto  por  hielo  con  una  ecuación  de  balance  de  fuerzas,  análoga  a  la  em¬ 
pleada  en  el  capitulo  anterior  para  el  desarrollo  de  la  ecuación  de  Chezy  o 
PgA.  AA  -  M,  +  tA  (6.4.6) 

donde  p  =  densidad  del  agua 

<4.  =  área  de  la  sección  transversal  del  canal 
At  =  área  superficial  del  fondo  del  canal 
A,  =  área  de  la  superficie  de  abajo  del  hielo 
AA  =  pérdida  de  carga  a  través  de  la  sección 
rb  =  esfuerzo  cortante  del  fondo  del  canal 
Ti  =  esfuerzo  cortante  de  la  cubierta  de  hielo 

Al  simplificar  (5.4.6)  se  obtiene 

PgAjS-rpP^l  +^jtj  (5.4.7) 

donde  Pb  =  perímetro  mojado  de  la  sección  transversal  que  excluye  la  capa 
de  hielo.  Sea  r,  la  razón  de  esfuerzo  al  cortante  o 


y  que  C,  represente  la  fracción  de  superficie  cubierta  por  el  hielo  de  la  super¬ 
ficie  del  canal  o 


Con  estas  definiciones,  la  ecuación  (5.4.7)  queda  como 
pgRS  -  rs(l  +  r,C|) 

Se  puede  suponer  que 

B-*C  Vfis 


(5.4.8) 

(5.4.9) 


donde  i  designa  una  función  desconocida,  *  es  menor  que  1,  y  C  =  coeficiente 
de  rugosidad  de  Chezy  para  el  canal  sin  cubierta  de  hielo.  Nótese  que  la  ecua- 
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Gasto  normal  en  canales  de  sección  compuesta 

En  el  capitulo  2,  se  discutió  —desde  el  punto  de  vista  de  la  energía  especifi¬ 
ca—  el  problema  de  canales  compuestos  de  distintas  subsecciones  en  donde  ca¬ 
da  una  de  ellas  tiene  su  propio  coeficiente  de  rugosidad.  Este  tipo  de  canal 
también  requiere  una  consideración  especial,  desde  el  punto  de  vista  del  cálcu¬ 
lo  de  gasto  normal.  A  medida  que  el  flujo  empieza  a  cubrir  la  llanura  de 
inundación,  el  perímetro  mojado  de  la  sección  aumenta  rápidamente,  mien¬ 
tras  que  el  área  aumenta  de  manera  lenta.  Por  ende,  en  esta  situación,  el  radio 
hidráulico,  la  velocidad,  y  el  gasto  disminuyen  al  aumentar  el  tirante;  una  si¬ 
tuación  que  aunque  es  correcta,  en  los  cálculos  resulta  físicamente  incorrec¬ 
ta.  Se  han  sugerido  varios  métodos  para  darle  la  vuelta  a  este  problema  de 
cálculo; 


1.  Toda  el  área  de  la  sección  transversal  Alabcdefgh),  (véase  la  Fig.  5.11)  se 
divide  entre  todo  el  perímetro  Piabcdefgh )  para  obtener  un  radio  hidráuli¬ 
co  medio  o  compuesto.  De  esta  forma,  se  puede  calcular  una  velocidad  me¬ 
dia  y  el  gasto.  Como  se  notó  arriba,  este  método  da  resultados  erróneos 
para  tirantes  someros  en  las  secciones  laterales. 

2.  Se  divide  el  canal  en  una  sección  principal  y  dos  secciones  laterales  median¬ 
te  las  lineas  verticales  ic  y  jf.  El  área  del  canal  principal  es  Alicdefj)  con 
un  perímetro  mojado  PUcdefj).  Las  secciones  laterales  tienen  las  siguientes 
áreas  y  perímetros  mojados:  Aiabci),  Plaóc),  y  Aljfghl.  y  P[fgh).  En  este 
método  las  lineas  ic  yjfae  incluyen  en  el  perímetro  mojado  del  canal  prin¬ 
cipal.  ya  que  el  cortante  en  estas  lineas  no  es  cero  (véase,  p.  ej.,  Myers, 
19781;  aunque,  se  supone  que  el  cortante  en  estas  lineas  no  afecta  al  flujo 
lateral. 

3.  El  canal  se  divide  como  en  el  método  2.  pero  no  se  consideran  las  lineas 
ic  y  jf  como  partes  del  perímetro  mojado. 

4.  Se  divide  la  sección  transversal  mediante  las  lineas  ck  y  fk,  que  bisectan 
los  ángulos  reentrantes.  Se  calcula  el  perímetro  mojado  de  las  tres  subsec¬ 
ciones  incluyendo  solo  las  fronteras  sólidas,  y  se  calcula  el  radio  hidráulico 
pesado  para  toda  la  sección  con 


R  _  ([A(o6c*)|VP(o6c))  +  {[Aikcdeflf/Pjcdefn  +  UA(kfgh)]'/P(cgh)) 
A(abck)  +  A(kcdef)  +  A(kfgh) 


Posey  (1967)  valúo  la  precisión  de  los  métodos  anteriores  con  un  conjunto  de 

nes  mostradas  en  la  Fig.  5.11.  En  estos  experimentos,  la  rugosidad  del  canal 

principal  y  lateral  es  uniforme,  y  por  ende  esta  evaluación  examinó  principal¬ 


mente  la  habilidad  de  los 


idos  descritos  arriba  para  tomar  en  cuenta  la 

Posey  (1967)  concluyó  que:  1)  el  método  2  es 

s  secciones  laterales  es  pequeño  y  2)  el  método 
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FIGURA  5.11  Definición  de  la  sección  transversal. 

1  es  mejor  cuando  el  tirante  en  las  secciones  laterales  es,  por  lo  menos,  la  mi¬ 
tad  de  la  altura  de  la  sección  principal  hasta  el  inicio  de  las  laterales.  Debe 
notarse  que  los  datos  que  tenia  Posey  son  limitados  y  que  es  necesario  hacer 
más  investigaciones  en  este  campo. 
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SINOPSIS 

Este  capítulo  trata  sobre  la  teoría  y  análisis  de  los  flujos  gradual  y  espe¬ 
cialmente  variados.  Cuando  el  tirante  varía  con  la  distancia  longitudinal 
en  un  flujo  en  canal  abierto,  se  dice  que  el  flujo  es  gradualmente  va¬ 
riado.  Estas  situaciones  ocurren  aguas  arriba  o  abajo  de  las  secciones 
de  control.  En  este  capítulo  se  estudian  métodos  tabulares,  digitales  y 
gráficos  para  la  estimación  del  tirante  en  función  de  la  distancia  longitu¬ 
dinal. 

El  (lujo  permanente,  espacialmente  variado  es  por  definición  un  flujo  en 
el  cual  el  gasto  varia  con  la  distancia  longitudinal.  Estas  situaciones  se 
presentan  en  vertedores  de  canal  lateral,  colectores  de  escurrlmientos 
pluviales,  canales  con  fronteras  permeables,  y  estructuras  de  caída  en  el 
fondo  del  canal.  Se  consideran  soluciones  tabulares  de  las  ecuaciones 
diferenciales  que  rigen  el  flujo  espacialmente  variado  para  Incrementos 
y  decrementos  de  gasto. 

Para  concluir,  se  analizan  varias  consideraciones  prácticas  incluyendo 
métodos  de  cómputo  de  flujo  permanente  alrededor  de  islas. 


6.1  SUPOSICIONES  BÁSICAS  Y  LA  ECUACIÓN  DE  FLUJO  GRADUALMENTE  VARIADO 
Como  se  estudió  en  el  capitulo  2,  la  variación  gradual  del  tirante  en  la  direc¬ 
ción  longitudinal  en  un  canal  abierto  esté  dada  por 


Mientras  que  en  el  capitulo  2  se  determinaron  soluciones  de  esta  ecuación  pa¬ 
ra  el  caso  especial  de  que  S,  =  0,  en  este  capitulo  se  buscarán  soluciones  para 
esta  ecuación  cuando  S,  *  0.  En  general,  todas  las  técnicas  de  solución  que 
se  desarrollarán  para  flujo  gradualmente  variado  dependen  de  las  siguientes 


1.  La  pérdida  de  carga  es  igual  a  la  pérdida  de  carga  en  el  tramo  para  un  flujo 
uniforme  con  el  mismo  radio  hidráulico  y  velocidad  media,  o  en  términos 
de  la  ecuación  de  Manning 


Se  cree  que  los  errores  ocasionados  por  esta  suposición  son  pequeños  en 
comparación  con  los  producidos  por  el  empleo  normal  de  la  ecuación  de 
Manning  en  la  estimación  del  coeficiente  de  rugosidad.  Esta  suposición  es 
tal  vez  más  precisa  en  el  caso  de  campos  de  flujo  que  se  contraen  que  en 
campos  de  flujos  expansivos  dado  que  en  la  primera  la  pérdida  de  energía 
es  primordialmente  el  resultado  de  efectos  de  fricción  y  en  la  segunda  pue¬ 
den  tenerse  pérdidas  significativas  atribuibles  a  vórtices. 
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6.2  CARACTERISTICAS  Y  CLASIFICACIÓN  01  LOS  PERFILES  DEL  FLUJO 
GRADUALMENTE  VARIADO 

Al  examinar  el  cómputo  de  perfiles  de  flujo  gradualmente  variado,  se  necesita 
primero  desarrollar  un  método  sistemático  para  clasificar  los  perfiles  que  pue¬ 
den  presentarse  en  un  canal  dado.  Recuérdese  que 

para  un  canal  de  forma  arbitraria,  nótese  que  la  ecuación  (6.1.2)  puede  escri- 


Sustituyendo  las  ecuaciones 


la  ecuación  (6.1.1)  sí 
(n,G‘Pin/4>,A,°n) 


Para  un  valor  dado  de  Q,  F  y  S,  son  funciones  del  tirante  y,  y  en  un  canal  an¬ 
cho  F  y  S,  variarán  casi  en  la  misma  forma  que  y  dado  que  P  =  T  y  tanto  S, 
como  F  tienen  una  fuerte  dependencia  inversa  en  el  área  de  flujo.  Además, 
al  aumentar  y,  F  y  S,  decrecerán.  Por  definición  S,  =  S„  cuando  y  =  yK;  por 
ende,  el  siguiente  juego  de  desigualdades  debe  cumplirse 

S¡  %  S,  correspondiente  a  yíyj  (6.2.2) 

y  F  %  1  correspondiente  a  y  $  y,  (6.2.3) 

Estas  desigualdades  dividen  al  canal  en  tres  secciones  en  la  dimensión  verti¬ 
cal  (Fig.  6.1).  Por  convención,  estas  secciones  se  numeran  del  1  al  3  empezan- 
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do  desde  arriba.  Para  un  canal  con  pendiente  suave  o  subcritica  (Fig.  6.1)  se 
pueden  apuntar  los  siguientes  resultados  donde  y  es  el  tirante  real  del  flujo: 

1.  Zona  1:  y  >  ya  >  y¿  S.  >  S¡,  F  <  1;  por  lo  tanto  dy/dx  >  0. 

2.  Zona  2:yK  >  y  >  y¿  S.  <  Sf,  F  <  1;  por  lo  tanto  dy/dx  <  0. 

3.  Zona  3:  yM  >  y,  >  y,  S.  <  S/,  F  >  1;  por  lo  tanto  dy/dx  >  0. 

Una  vez  determinado  el  signo  de  dy/dx  para  cada  región,  se  puede  predecir 
el  comportamiento  del  perfil  de  la  superficie  del  agua.  Considérense  uno  por 
uno  los  casos  anteriores. 

Zona  1:  En  este  caso,  en  la  frontera  de  aguas  arriba,  y  -*  y«  y  por  definición 
S,  -*  S0;  por  ende,  dy/dx  =  0.  En  la  frontera  de  aguas  abajo,  y 
y  S,  y  F  se  aproximan  a  cero;  por  lo  que  dy/dx  —  S0  y  la  superficie 
del  agua  se  aproxima  asintóticamente  a  una  linea  horizontal.  Con  es¬ 
tos  resultados,  emerge  un  panorama  claro  de  qué  circunstancias  po¬ 
drían  causar  este  tipo  de  perfiles.  Este  tipo  de  situación  puede  pre¬ 
sentarse  detrás  de  una  cortina  y  se  le  designa  como  curva  de  remanso 
MI  donde  M  indica  la  pendiente  del  canal  ("mild"  en  inglés,  suave 
en  espaflol)  y  el  1  identifica  la  región  vertical  del  canal  en  la  cual  se 
presenta  el  perfil. 

Zona  2:  En  este  caso,  en  la  frontera  de  aguas  arriba,  y  -»  y#  y  por  definición 
S,  —  S„;  por  lo  que  dy/dx  -*  0.  En  la  frontera  de  aguas  abajo,  y  -»  y, 
y  dy/dx  La  condición  de  frontera  de  aguas  abajo  no  puede  real¬ 
mente  cumplirse  dado  que  la  superficie  del  agua  no  puede  formar  un 
ángulo  recto  con  el  fondo  del  canal.  Este  tipo  de  perfíl  puede  presen¬ 
tarse  en  una  calda  libre  o  una  transición  entre  un  canal  de  pendiente 
suave  a  pendiente  pronunciada  o  supercritica.  A  este  tipo  de  perfil  se 
le  denomina  curva  de  remanso  M2. 
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con  un  canal  de  pendiente  suave.  El  perfil  C3  puede  conectar  un  flujo  supercrl- 
tico  con  un  almacenamiento  en  una  pendiente  crítica. 

Perfiles  H  En  este  caso  S,  =  0.  y  los  perfiles  H  pueden  considerarse  como 
un  caso  limite  de  los  M.  El  perfil  de  la  curva  de  abatimiento  H2  puede  encon¬ 
trarse  aguas  arriba  de  una  calda  libre,  mientras  que  el  perfil  H3  puede  conec¬ 
tar  un  flujo  supercritico  bajo  una  compuerta  con  un  nivel  en  vaso. 

Perfiles  A  En  estos  perfiles  S,  <  0.  En  general,  los  perfiles  A2  y  A3  se  pre¬ 
sentan  con  poca  frecuencia  y  son  similares  a  los  H2  y  H3. 

En  resumen,  se  pueden  apuntar  los  siguientes  principios  respecto  a  los  per¬ 
files  de  flujo  gradualmente  variado: 

1.  El  signo  de  dy/dx  puede  determinarse  a  partir  de  las  ecuaciones  (6.2.1)  a 
(6.2.3). 

t  Cuando  el  perfil  de  la  superficie  del  agua  se  acerca  al  tirante  normal,  lo  hace 
en  forma  asintótica. 

1  Cuando  el  perfil  de  la  superficie  del  agua  se  acerca  al  tirante  critico,  lo  atra¬ 
viesa  en  un  ángulo  grande  pero  finito. 

4.  Si  el  flujo  es  subcrítico  aguas  arriba  pero  atraviesa  el  tirante  crítico,  enton¬ 
ces  el  rasgo  que  produce  el  tirante  critico  determina  y  ubica  todo  el  perfil 
de  la  superficie  del  agua.  Si  el  flujo  aguas  arriba  es  supercritico,  e.g.,  en  el 
caso  de  un  perfil  M3,  entonces  el  control  no  puede  estar  aguas  abajo. 

5.  Todos  los  perfiles  de  flujo  gradualmente  variado  ejemplifican  el  principio 
de  que  los  flujos  subcríticos  están  controlados  desde  aguas  abajo  y  Ion  su- 
percríticos  desde  aguas  arriba.  Los  perfiles  de  flujo  gradualmente  variados 
no  existirían  si  no  hubiese  controles  de  aguas  arriba  y  abajo. 

6.  En  canales  con  pendientes  horizontales  y  adversas,  la  terminología  tirante 
normal  no  tiene  ningún  significado  dado  que  el  tirante  normal  es  negativo 
o  imaginario.  De  todas  maneras,  en  estos  casos,  el  numerador  de  la 
ecuación  (6.2.1)  es  negativo  por  lo  que  se  puede  deducir  la  forma  del  perfil. 


6.3  CALCULO  DEL  FLUX)  GRADUALMENTE  VARIADO 


jo  gradualmente  variado  deben  empezar  con  un  tirante  en  un  control  y  proce¬ 

der  en  la  dirección  en  que  opera  dicho  control  En  la  frontera  de  aguas  arriba. 
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el  perfil  gradualmente  variado  puede  aproximarse  a  un  tirante  especificado  en 
forma  asintótica.  En  este  momento  bajo  la  condición  de  un  acercamiento 
asintótico,  debe  desarrollarse  una  definición  razonable  de  convergencia. 


Canales  Uniformes 

En  el  caso  de  un  canal  uniforme,  i.e.,  un  canal  prismático  con  pendiente  y  coe¬ 
ficiente  de  rugosidad  constantes,  es  posible  plantear  una  solución  tabular  de 
la  ecuación  de  flujo  gradualmente  variado.  En  este  canal. 

^  -  S.  -  S,  -  S.  -  (6.3.1) 

o  en  forma  de  diferencias  finitas 


AE  _  A[y  +  (G*/2g)| 

Ai  Ax  *  t,Rvs 


(6.3.2) 


En  esta  ecuación,  todas  las  variables,  con  la  excepción  de  Ai,  son  funciones 
de  y,  el  tirante.  Por  ende,  la  ecuación  (6.3.2)  pude  resolverse  seleccionando  va¬ 
lores  de  y,  calculando  ü  y  E,  y  resolviendo  para  el  valor  de  Ai  correspondiente 


donde  el  subíndice  m  indica  un  valor  medio  sobre  el  intervalo  bajo  considera- 


Esta  dificultad  de  cómputo  puede  resolverse  empleando  la  ecuación  (2.2.1)  en 
forma  de  diferencias  finitas  o 


AE  -  Ay(l  -  F1) 

y  la  ecuación  (6.3.3)  se  convierte  entonces  en 

Ay(l  -  F*)„ 


(6.3.6) 
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EJEMPLO  6.1 

Un  canal  trapecial  con  ancho  b  =  20  ft  (6.1  m).  n  =  0.025,  z  =  2.  y  S„ 
=  0.001  tiene  un  gasto  de  1000  ftVs  (28  m3/s).  Si  este  canal  termina 
en  una  calda  libre,  determínese  el  perfil  de  flujo  gradualmente  varia* 
do  con  el  método  del  paso  directo. 

Solución 

El  perfil  del  flujo  será  el  de  una  curva  de  abatimiento,  y  el  primer  paso 
para  resolver  este  problema  es  el  de  establecer  el  tirante  en  las  fronte¬ 
ras  de  aguas  arriba  y  abajo. 

1.  Frontera  de  aguas  arriba:  En  la  frontera  de  aguas  arriba,  el  ti¬ 
rante  será  y».  yN  puede  determinarse  a  partir  de  la  informa¬ 
ción  dada  con  el  programa  de  computadora  del  apéndice  I  con 


"<3  0.025(1000) 

*VS  1.49V6M 


531 


y  y„-  6.26  ft  (1.90  m) 

Dado  que  en  esta  frontera  el  tirante  se  aproxima  a  y„  en  forma 
asintótica,  se  debe  establecer  una  definición  razonable  de  convergen¬ 
cia;  e.g.,  los  cálculos  se  llevarán  a  cabo  hasta  que  el  tirante  sea  de 
0.90yw  o  6.62  ft  (1.71  m). 

2.  Frontera  de  aguas  abajo:  En  la  frontera  de  aguas  abajo,  el  tiran¬ 
te  será  y,.  De  la  ecuación  (2.2.3) 


donde 


De  donde 
Por  tanteos 


gAl 


A  -  (6  +  zy)y  =  (20  +  2y)y 
T-6  +  2*y-20  +  4y 
¿(2 0  +  frJ*  .  (100W’ 

20  +  4yt  32.2  31060 


y,  -  3.74  ft  (1.14  m) 


Por  tanto,  la  extensión  de  los  tirantes  en  estos  cálculos  es  de  3.74  ft 
(1.14  m)  en  el  control  a  5.62  ft  en  la  frontera  de  aguas  arriba.  El  núme¬ 
ro  de  Fraude  en  la  frontera  de  aguas  arriba  es 


F 


VgD 


0.41 
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FIGURA  6.2  Curva  de  abatimiento  para  el  ejemplo  6.1. 

Por  lo  tanto,  el  perfil  de  abatimiento  es  una  curva  tipo  M2.  Los  deta¬ 
lles  del  cálculo  se  presentan  en  la  tabla  6.2  a  y  6  y  los  resultados  se 
resumen  en  la  figura  6.2.  En  la  tabla  6.2a.  se  empleé  la  ecuación 

(6.3.3) .  mientras  que  en  la  tabla  6.26,  se  emplearon  las  ecuaciones 

(6.3.4)  y  (6.3.5).  La  diferencia  observada  en  los  resultados  en  la  fronte¬ 
ra  de  aguas  arriba  fue  menor  de  2% 

Este  método  es  útil  para  canales  artificiales  y  tiene  la  ventaja  distintiva 
de  predecir  una  distancia  longitudinal  para  un  tirante  especificado.  Eso  si,  el 
método  tiene  la  desventaja  de  no  poder  predecir  el  tirante  a  una  distancia  es¬ 
pecificada. 

Un  segundo  método  para  estimar  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado 
en  canales  uniformes  es  por  la  integración  directa  de  la  ecuación  (6.1.1).  En 
esta  ecuación  el  número  de  Fraude  para  un  canal  de  forma  arbitraria  se  define 


g* 

Recuérdese  que  en  la  ecuación  (2.2.9)  el  factor  de  sección  se 
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Supóngase  que  se  presenta  un  gasto  crítico  en  el  canal; 

«-z-  Vf 


(6.3.6) 


donde  Z,  =  factor  de  sección  para  flujo  critico.  Es  crucial  diferenciar  entre 
Z  la  cual  es  simplemente  el  valor  numérico  calculado  para  un  Q  y  y  dados  y 
Z,  la  cual  se  calcula  para  el  Q  dado  como  si  este  ocurriese  con  el  tirante 
crítico.  Al  sustituir  la  definición  de  Z  en  la  definición  del  número  de  Fraude 
se  obtiene 


F*  -  ^  (6.3.7) 

La  pendiente  de  fondo  del  canal  y  la  de  energía  pueden  representarse  en 
términos  del  factor  de  forma  definido  en  la  ecuación  (5.1.3)  o 


S.  -  ^  (6.3.8) 

S,  -  ^  (6.3.9) 


Nuevamente  es  necesario  distinguir  entrq  K  el  cual  es  el  valor  numérico  del 
factor  de  forma  cuando  el  flujo  se  presenta  con  un  tirante  y  y  K„  el  cual  se 
calcula  para  un  gasto  dado  Q  como  si  el  flujo  se  presentara  con  el  tirante  nor¬ 
mal.  Reordenando  la  ecuación  (6.1.1)  y  sustituyendo  las  ecuaciones  (6.3.7)  a 
(6.3.9)  se  obtiene 


(6.3.10) 


Si  la  ecuación  (6.3.10)  se  debe  resolver  por  integración  directa,  es  necesario 
que  se  expresen  los  parámetros  (/Cy/fO1  y  {ZJZ\  en  términos  del  tirante.  Da¬ 
do  que  el  factor  de  sección  es  sólo  función  de  la  pendiente  del  canal  y  y,  su¬ 
póngase  que 


Z*  -  Cy“  (6.3.11) 

donde  C  =  un  coeficiente  y  M  =  exponente  hidráulico  para  flujo  crítico.  La 
relación  funcional  entre  M,  el  tirante,  y  la  geometría  del  canal  se  puede  esta¬ 
blecer  tomando  primero  el  logaritmo  de  ambos  lados  de  la  ecuación  (6.3.11) 
y  después  diferenciar  la  ecuación  respecto  ayo 
dfln  Z)  M 
dy  “  2y 


(6.3.12) 
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Tomando  el  logaritmo  y  diferenciando  la  definición  del  factor  de  sección  ecua¬ 
ción  (2.2.9),  con  respecto  a  y  se  obtiene 


d(lnZ)  3  T  1  dT 
dy  =  2  A  ~  IT  dy 


(6.3.13) 


Al  combinar  las  ecuaciones  (6.3.12)  y  (6.3.13)  y  resolviendo  para  M  se  obtiene 


Af- 


AdT\ 

Tdy) 


(6.3.14) 


Con  un  canal  con  geometría  especificada,  se  puede  calcular  el  valor  de  M  para 
cada  tirante.  Para  un  canal  rectangular.  Af  tiene  un  valor  de  3.  En  la  tabla  6.3 
se  resumen  las  expresiones  para  el  cálculo  de  Ai  en  canales  de  varias  formas. 

En  forma  análoga,  si  se  supone  que  el  factor  de  forma  es  también  una  fun¬ 
ción  del  tirante  o 


K1  “  Cy"  (6.3.15) 

donde  C  =  un  coeficiente  y  N  =  exponente  hidráulico  para  cálculos  de  flujo 
uniforme.  Siguiendo  un  procedimiento  análogo  a  la  técnica  empleada  para  Af 
se  obtiene 

El  valor  de  i V  depende  de  si  el  factor  de  forma  se  expresa  en  función  de  la  n 
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TABLA  6.3  Valores  de  M  y  N  para  canales  rectangulares,  trapeciales  y  triangulares 


mmmmmmmam 

N 

eíH5!5JmEHxl^E5!]| 

10(1  +  2z(y/6)l  My/HvTT? 

SVafHvial 

3(1  +  <(y/H)  3(1  +  2(y/»Vl  +  «') 

Triangular 

5 

_ — _ 

donde  la  integral  (Jo)  du/(  1  —  u")  "  FiuJJ)  se  le  conoce  como  la  función 
de  flujo  gradualmente  variado  de  Bakhmeteff  y  C  =  una  constante  de  integra¬ 
ción.  La  segunda  integral  en  la  ecuación  (6.3.19)  también  puede  expresarse  en 
la  forma  de  la  función  de  flujo  variado  sustituyendo 
„  =  donde  J  =  NHN  -  M  +  1)  (Chow,  1959).  Entonces 

Con  esta  definición,  la  ecuación  (6.3.19)  se  convierte  en 

.■.a[.-rwn  +  íg)'ifcn]  +  c 

La  constante  de  integración  en  esta  ecuación,  C,  puede  eliminarse  si  la  ecua¬ 
ción  (6.3.17)  se  integra  entre  dos  estaciones  o 
L  “  *i  —  *i  “  A  {(uj  —  U|)  —  [ftuj,  N) 

-  fXu,.  N)1  +  BIAot  J)  -  fXu,.  •/)])  (6.3.21) 
donde  A  =  yv/S„  y  B  =  (y/y„)*t//W.  Aunque  se  dispone  de  tablas  para  va¬ 
luar  F\u,  N )  y  fio,  J)  (Apéndice  II),  por  lo  general  es  conveniente,  al  emplear 
el  computador  digital  para  estimar  los  perfiles  de  flujo  gradualmente  variado 
expresar  F[u,  N)  en  la  forma  de  una  serie  infinita  o 


1.  Para  u  <  1 


donde  N  =  exponente  hidráulico 

P  =  número  del  término  de  la  serie  P  =  1,  2, . . .  ,*>,) 

R  =  residuo  después  de  que  se  han  sumado  P  -  1)  términos 
Respecto  a  la  ecuación  (6.3.22),  se  debe  notar  lo  siguiente:  primero, 


(6.3.23) 
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Segundo,  para  u<  0.7  la  serie  converge  rápidamente,  pero  para  u  =  1  la  serie 
diverge.  Tercero,  la  serie  converge  más  rápidamente  al  disminuir  el  valor  de  u. 


1  -  u"  “  (N  -  l)uK-'  +  (2 N-  Du**-' 


Para  esta  expansión  ei 


(PN  -  l)uw-' 

se  debe  notar  lo  siguiente:  primero. 


(6.3.25) 


Segundo,  para  u  >  1.5  la  serie  converge  rápidamente,  pero  para  u  =  1  la  serie 
diverge.  Tercero,  la  serie  converge  más  rápidamente  al  aumentar  el  valor  de  u. 

En  este  momento,  debe  notarse  que  la  ecuación  (6.3.17)  puede  integrarse 
en  forma  exacta  para  el  caso  especial  en  que  N  =  M  =  3.  esto  es,  un  canal  rec¬ 
tangular  con  el  factor  de  forma  expresado  en  términos  de  la  ecuación  de  Chezy. 
En  este  caso, 


do,d.  »-/rr?-íl«[V-“Í?']“iS“'l(írTT)  +  <: 

a  la  cual  se  le  conoce  como  la  fundón  de  Brtsse,  y  C  =  una  constante  de  in¬ 
tegración.  Para  propósitos  de  cómputo,  conviene  expresar  por  lo  común  a 
(yt/yvl1  como 


EJEMPLO  6.2 

Un  canal  trapecial  con  6  =  20  ft  (6.1  m),  n  =  0.025,  i  =  2,  y  S,  = 
0.001  tiene  un  gasto  de  1000  ft’/s  (28  m3/s|.  Si  este  canal  termina  en 
una  calda  libre,  determínese  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado 
por  el  método  de  integración  directa. 

Solución 

En  el  ejemplo  6.1,  para  el  mismo  enunciado  se  determinó  que 


y#  =  6.25  ft  (1.90  m) 
yc  -  3.74  ft  (1.14  m) 
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Nótese  en  la  tabla  6.4,  que  los  exponentes  hidráulicos  muestran  muy  poco 
cambio  a  lo  largo  de  toda  la  longitud  de  canal  considerada.  Cuando  los  expo¬ 
nentes  hidráulicos  están  en  función  de  la  distancia  longitudinal,  se  puede 
aplicar  la  metodología  de  Bakhmeteff-Chow  si  el  largo  del  canal  se  divide  en 
subtramos  donde  los  exponentes  hidráulicos  son  constantes  en  cada  subtra¬ 
mo.  En  canales  rectangulares,  trapeciales,  y  triangulares,  la  suposición  de  ex¬ 
ponentes  hidráulicos  constantes  es  generalmente  satisfactoria,  mientras  que 
en  canales  circulares  o  canales  en  los  que  se  presentan  cambios  abruptos  en 
la  sección  transversal  con  la  elevación,  ésta  no  es  una  suposición  válida. 

Para  canales  con  claves  que  se  cierran  en  forma  gradual,  como  los  circula¬ 
res,  los  exponentes  hidráulicos  son  variables  cerca  de  la  clave,  y  aunque  se 
pueden  aplicar  los  métodos  descritos  arriba,  pueden  obtenerse  y  resultados 
más  precisos  empleando  un  procedimiento  de  integración  numérica  como  el 
desarrollado  por  Kiefer  y  Chu  (1955).  Sea  Q,  el  gasto  en  un  conducto  circular 
de  diámetro  d,  cuando  el  tirante  en  el  canal  abierto  es  de  d,  y  la  pendiente  de 
energía  es  igual  a  la  de  fondo  S».  Entonces  por  la  ecuación  (5.1.3) 

Q.  -  K.VS.  (6.3.27) 

Para  flujo  uniforme  en  este  conducto  con  el  gasto  Q,  la  misma  ecuación  da 
Q  -  KnVS.  (6.3.28) 

De  las  ecuaciones  (6.3.27)  y  (6.3.28)  se  pueden  desarrollar  las  siguientes  reía- 


Dado  que  la  razón  KJK  es  una  función  de  y/d„  la  ecuación  (6.3.29)  puede 
expresarse  como 


En  forma  análoga,  puede  desarrollarse  una  expresión  para  el  factor  de  sec- 


donde  la  expresión  ( T/dJ/giA/c ijP  es  una  función  de  y/d„  y  se  representa  por 
f¿y/d,).  Entonces,  al  sustituir  las  ecuaciones  (6.3.30)  y  (6.3.31)  en  la  ecuación 
(6.3.10)  y  simplificando  se  obtiene 


^hjjoevdsawy/dj)] 

s.  [  1  —  (Q/QJV.b’/dJ  I 
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Al  integrar  la  ecuación  (6.3.32)  se  obtiene 

L  \  r*  MU 

xms.[io  1  -  (Q/9JV.(y/«ü 

-f 


donde  C  =  constante  de  integración,  las  integrales  se  deben  valuar  por  méto¬ 
dos  numéricos,  y  /,(y/dj  y  /i(y/dj  pueden  evaluarse  numéricamente.  La  cons¬ 
tante  de  integración  se  puede  eliminar  integrando  sobre  un  intervalo  desig- 

L  -  (*,  -  *,)  -  A[(X,  -  X.)  -  B(Y,  -  V,)]  (6.3.34) 


X  - 

y  - 

a  - 

B  - 


-i: 


S. 

«2 

é. 


d(y/dj  _ 

i  -  (Q/QJVi(y/«U 
d(y/dj 

i  -  WQJ'hly/dJ 


Los  valores  de  las  funciones  X  y  Y  se  resumen  en  las  tablas  6.5  y  6.6  en  fun¬ 
ción  de  y/d,  y  Q/Q0-  En  estas  tablas,  se  pueden  estimar  los  valores  interme¬ 
dios  de  los  tabulados  por  interpolación;  pero,  el  proceso  de  interpolación  no 
puede  cruzar  las  lineas  gruesas  en  estas  tablas  que  determinan  la  ubicación 
del  tirante  normal 


EJEMPLO  63 

Un  conducto  circular  de  6.0  ft  (1.8  m)  de  diámetro  tiene  un  gasto  de 
160  ft3/s  (4.5  m’/sl  con  S  =  0.001  y  n  =  0.013.  Determínese  la  distan¬ 
cia  entre  una  sección  de  control  con  tirante  critico  y  la  sección  donde 
el  conducto  fluye  a  tubo  lleno. 


Solución 

Supóngase  que  a  =  1,  entonces  de  la  tabla  2.1 
o£  (1)(160)» 


3.4  ft  (1.04  m) 
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El  gasto  del  conducto  fluyendo  a  tubo  lleno  pero  como  un  canal  abierto 


Q.  =  ^  AR^VS 

jj  -  1.5  ft  (0.46  m) 

y  Q.  -  ^  (28.3)(1.6)”\/áOÓI  -  134  ft’/s  (3.79  mVs) 
De  donde,  a  partir  de  la  ecuación  (6.3.34) 


A  m  (xdj/4)  _  28.3 

"  P  “  *d.  “  3.14(6.0)  ~ 


S.  0.001 
o<£  (I>(160)» 

’  d*  “  (6.0)* 

l-S-U. 


Empleando  los  datos  resumidos  en  las  tablas  6.5  y  6.6,  la  solución  pro¬ 
cede  como  se  indica  en  la  tabla  6.7.  De  estos  c&lculos,  se  concluye  que 
el  conducto  fluye  a  tubo  lleno  aproximadamente  a  3900  ft  (1200  m) 
aguas  arriba  de  la  sección  de  control 


Cuando  se  aplica  la  metodología  de  Bakhmeteff-Chow  a  canales  con  pen¬ 
diente  de  cero  a  negativa,  se  deben  modificar  las  técnicas  discutidas  arriba. 
En  un  canal  horizontal.  S„  =  0.  y  la  ecuación  (6.1.1)  se  convierte  en 


dy  (W 

dx  *  1  -  (Z«/Z)* 


(6.3.35) 


TABLA  6.7  Soludén  tabular  del  ejemplo  63 

y,  ft  y Id.  X,  X,  Y,  Y,  áx  £A* 
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De  donde,  por  definición,  ia  pendiente  critica  St  es  la  pendiente  en  la  cual  se 
tendría  un  gasto  Q  con  un  tirante  critico,  y,;  y  por  ende. 

Q  -  KrVS,  (6.3.36) 

Al  sustituir  esto  en  la  ecuación  (6.3.35)  y  haciendo 


y 

da 

Para  el  caso  donde  M  y  Ai  i 
se  para  dar 


s-s-r zj*  '“OT 

constantes,  la  ecuación  (6.3.37)  puede  integrar- 


-  M  +  1  N  +  1/ 


donde  C  =  constante  de  integración. 

En  canales  con  pendiente  adversa,  la  pendiente  del  fondo  del  canal  es  nega¬ 
tiva,  y  la  ecuación  (6.1.1)  queda  como 

s-rrilísfe 

Puede  entonces  demostrarse  que  bajo  estas  condiciones  con  NyM constantes 
[véase,  Chow  (1959)] 

■  ■  -g[-  (SÍ  J.'r£Á*] +  0  w"’ 

donde  las  funciones  de  flujo  gradualmente  variado  para  pendientes  adversas 


(6.3.41) 


Las  funciones  F\u,  N)-s,  y  FU i,  J)-„  se  tabulan  en  el  apéndice  III. 
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Canales  no  prismáticos 

En  la  secci6n  anterior,  se  discutieron  dos  métodos  para  calcular  perfiles  de 
flujo  gradualmente  variado  en  canales  prismáticos.  En  general,  ninguna  de  es¬ 
tas  técnicas  es  muy  útil  para  el  cómputo  de  perfiles  de  la  superficie  del 
agua  en  canales  no  prismáticos  donde  el  coeficiente  de  rugosidad  y  la  forma 
del  canal  están  en  función  de  la  distancia  longitudinal.  Además,  debido  a  que 
las  propiedades  del  canal  son  una  función  de  la  distancia  longitudinal  en  cana¬ 
les  no  prismáticos,  el  método  para  estimar  la  elevación  de  la  superficie  del 
agua  debe  predecir  el  tirante  a  una  distancia  longitudinal  dada  en  vez  de  lo 
contrario,  que  era  el  caso  en  los  dos  métodos  descritos  anteriormente. 

La  aplicación  de  la  ecuación  de  energía  entre  las  dos  estaciones  mostradas 
en  la  figura  6.3  da 


donde  z,  y  t,  =  elevación  de  la  superficie  del  agua  sobre  un  plano  horizontal 
de  comparación  en  las  estaciones  1  y  2,  respectivamente. 
A,  =  pérdidas  por  turbulencia  en  el  tramo 
A,  =  pérdidas  por  fricción  en  el  tramo 


Las  pérdidas  por  turbulencia  (locales),  que  pueden  ser  considerables  en  cana¬ 
les  no  prismáticos,  se  expresan  generalmente  en  términos  de  un  cambio  en 
la  carga  de  velocidad  en  el  tramo  o 


A.-Aó(o^)  (6.3.43) 

donde  A  =  un  coeficiente.  Desgraciadamente,  se  dispone  de  muy  poca  informa¬ 
ción  generalizada  sobre  A,  y  es  común  en  la  práctica  que  los  valores  de  A  se 
determinen  a  partir  de  mediciones  de  campo.  Si  esto  no  fuera  posible.  A  se  su- 
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pone  que  tiene  un  valor  de  0.5  para  expansiones  y  contracciones  bruscas  y  va¬ 
riará  entre  0  y  0.2  para  tramos  convergentes  o  divergentes  graduales.  El  tér¬ 
mino  de  pérdidas  por  fricción  se  aproxima  por 

h,  -  Si  Ax  -  (6.3.44) 

donde  S„  y  S„  =  pendientes  de  fricción  en  las  estaciones  1  y  2,  respectiva¬ 
mente.  Con  estas  aproximaciones,  la  ecuación  de  energía  se  convierte  en 

„t„g »«. 

Por  conveniencia,  definase  a 

Hi  -  »i  +  «i  r  (6.3.46) 

2 1 

y  «.-*»  +  «.  | 

Con  estas  definiciones,  la  ecuación  16.3.45)  queda  como 

H,-H,  +  h,+  h.  (6.3.48) 


culada  con  la  ecuación  (6.3.46)  y  el  valor  estimado  por  la  ecuación  (6.3.48)  sea 
cero.  El  uso  del  método  de  tanteos  para  el  cálculo  del  perfil  de  la  superficie 
del  agua  en  canales  no  prismáticos  se  ilustra  mejor  con  un  ejemplo.  Aunque 
este  método  se  diseñó  para  emplearse  en  canales  no  prismáticos,  el  ejemplo 
inicial  será  en  un  canal  prismático  con  a,  =  a,  =  1  y  h,  =  0. 


EJEMPLO  6.4 

Un  canal  trapecial  con  6  =  20  ft  (6.1  m),  n  *  0.025,  r  =  2,  y  S0  = 
0.001  tiene  un  gasto  de  1000  ft*/s  (28  m*/s).  Si  este  canal  termina  en 
una  calda  libre  y  no  tiene  pérdidas  locales  determínese  el  perfil  de  flu¬ 
jo  gradualmente  variado  por  el  método  del  paso  directo  por  tanteos. 


Solución 

Nótese  que  en  este  problema  el  enunciado  es  idéntico  a  los  ejemplos 
6.1  y  6.2.  Para  efectos  de  comparación  se  determinarán  las  elevado- 
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nes  de  la  superficie  del  agua  en  las  estaciones  longitudinales  del  ejem¬ 
plo  6.2.  Si  la  elevación  de  la  calda  libre  es  de  100  ft  (30  m),  entonces 
la  elevación  de  la  superficie  del  agua  en  este  punto  es  de  103.74  ft 
(31.62  m)  (véase  ejemplo  6.1).  La  solución  de  este  problema  se  encuen¬ 
tra  resumida  en  la  tabla  6.8;  respecto  a  esta  tabla  se  debe  notar  lo  si¬ 
guiente: 


Columna  1:  Cada  estación  longitudinal  se  identifica  por  su  distan¬ 
cia  a  partir  del  control. 


Columna  3:  El  tirante  correspondiente  a  la  elevación  de  la  superfi¬ 
cie  del  agua  en  la  columna  2.  Este  valor  se  calcula  res¬ 
tando.  de  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  supues¬ 
ta  en  la  estación,  la  elevación  del  control  y  el  producto 
de  la  distancia  longitudinal  desde  el  control  por  la  pen- 

linea  de  la  tabla  6.8 

104.62  -  100  -  0.001(116)  -  4.50  ft  (1.37  m) 

Columna  4:  El  átrea  de  flujo  correspondiente  al  tirante  de  la  colum¬ 
na  3. 

Columna  S:  La  velocidad  media  del  flujo. 

Columna  6:  La  carga  de  velocidad  correspondiente  a  la  velocidad  de 
la  columna  5. 

Columna  7:  La  carga  total  calculada  con  la  ecuación  (6.3.46). 

Columna  &  El  radio  hidráulico  correspondiente  al  tirante  de  la  co¬ 
lumna  3. 

Columna  ft-  La  pendiente  de  fricción  en  la  estación  estimada  a  par¬ 
tir  de 

'  ~  2.22 R* 

Columna  10:  La  pendiente  de  fricción  media  en  el  tramo  la  cual  se 
aproxima  como  el  valor  medio  de  la  pendiente  de  fric- 
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En  este  caso,  Ay,  debe  sumarse  al  valor  inicial  de  tanteo.  Bien  empleada,  la 
ecuación  (6.3.49)  puede  reducir  significativamente  el  número  de  valores  de 
tanteo  requeridos  para  estimar  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  correcta- 


I 


ta  una  diferencia  de  cargas  entre  las  secciones  pr 


definir  la  componente  de  carga  de  velocidad  en  la  carga  total.  De  la  ecuación 
(2.4.7),  el  coeficiente  de  energía  está  dado  por 


EüM.  ( ZAp-ltH \ 

“íPZA,  "  (ZQ,)1  UfJ 


donde  los  subíndices  indican  las  subsecciones  de  flujos  distintos  y  las  va¬ 
riables  sin  subíndices  indican  las  variables  de  todo  el  canal.  En  la  definición 
del  factor  de  forma,  se  combina  la  ecuación  (5.1.3)  con  la  expresión  anterior 


Cuando  el  tramo  bajo  consideración  es  una  curva,  la  longitud  del  tramo 
puede  depender  de  la  subsección  considerada.  El  método  más  simple  para  to¬ 
mar  en  cuenta  este  efecto  es  el  de  variar  el  valor  del  coeficiente  de  fricción. 
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Por  ejemplo,  si  la  longitud  de  la  sección  lateral  es  menor  que  la  principal,  en¬ 
tonces  se  debe  reducir  el  coeficiente  de  fricción  para  mantener  Sf  constante 
en  el  tramo.  En  el  caso  de  la  n  de  Manning,  la  n  para  la  sección  lateral  se  redu¬ 
ce  en  proporción  al  parámetro  UiJLui'r‘  donde  L,  =  longitud  de  la  sección 
lateral  y  hM  es  la  longitud  de  la  sección  principal  (Henderson,  1966).  El  mo¬ 
delo  HEC2  del  U.S.  Army  Corps  of  Engineers  (autor  anónimo,  1979)  y  Shear- 
man  (1976)  calculan  la  longitud  gasto-pesada  por  la  ecuación 


donde  L ,  =  longitud  de  la  subsección.  El  empleo  de  las  diversas  ecuaciones  y 
definiciones  en  forma  conjunta  con  el  método  del  paso  directo  para  determi¬ 
nar  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  se  demuestra  mejor  con  un  ejemplo. 


EJEMPLO  6.5 

Se  desea  estimar  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  para  Q  =  100  000 
ffl/s  (2800  W>/s)  en  un  tramo  de  1  milla  (1600  m|  cuya  sección  transver¬ 
sal  está  definida  en  la  figura  6.4.  En  este  tramo  se  tiene  una  sección  dis¬ 
tintiva  principal  y  una  lateral,  siendo  ambas  aproximadamente  rectan¬ 
gulares  en  sección.  Las  propiedades  del  canal  se  resumen  en  la  tabla 
6.9.  Entre  las  millas  10  y  10.5  el  canal  es  recto,  y  se  supone  que  no  hay 
pérdidas  locales.  Entre  las  millas  10.5  y  11.0,  el  canal  es  curvo  de  tal 
forma  que  la  sección  latera]  está  por  dentro  de  la  curva  y  tiene  una 
longitud  de  1920  ft  (585  m).  En  esta  sección  curva,  se  tiene  una  pérdi¬ 
da  local  igual  a  0.2  veces  las  cargas  de  velocidad  media  en  los  extremos 
del  tramo.  Si  la  elevación  del  flujo  es  de  70  ft  (21  m)  en  la  milla  10, 
determínese  el  nivel  del  rio  en  la  milla  11.0. 


Solución 

Computadonalmente,  la  solución  a  este  problema  procede  en  forma  si¬ 
milar  a  la  empleada  en  el  ejemplo  6.4  con  modificaciones  menores  para 
tomar  en  cuenta  la  sección  compuesta.  En  la  tabla  6.10  se  resume  la 


FIGURA  6.4  Definición  del  canal  para  el  ejemplo  6.5. 


TABLA  6.9  Propiedades  del  canal  para  el 
ejemplo  66 

Milla  Anchos  Elevaciones  del  lecho 

del  rio  bit,  ft  6»  ft  Principal,  ft  Berma,  ft 

10.00  100  600  50.0  55.0 

10.25  150  550  52.5  57.5 

10.50  200  500  55.0  60.0 

11.00  300  400  60.0  65.0 


solución,  y  respecto  a  estos  cálculos,  se  deben  notar  los  siguientes 
puntos: 

Columna  2 :  La  notación  M  en  esta  columna  se  refiere  al  canal 

principal,  mientras  que  la  OB  se  refiere  a  la  late¬ 
ral. 

Columna  8:  Este  es  el  coeficiente  de  fricción  definido  en  la  fi¬ 

gura  6.4  o  para  el  caso  de  la  sección  lateral  o  ber¬ 
ma.  entre  las  millas  10.5  y  11  del  ría 

"'“O  (0.051-0.04 

Si  se  empleara  la  metodología  del  Hydrologic  Engineering  Center 
(HEC),  entonces  el  valor  modificado  A*  entre  estas  estaciones  seria  de 

18.2  X  10V2640)  +  11,0  X  10»(1920)  _ 

(18.2  +  11.0)  X  10*  '  ' 


HORÁUUCA I 
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y  por  ende, 


1  -  0.36  +  0.43 


-2.1  ft  (0.64  m) 


De  donde,  el  segundo  valor  de  tanteo  fue  de  70  +  2.1  =  72.1  ft  (22.0 
m|.  Debe  notarse  que  dado  que  el  primer  valor  de  tanteo  tuvo  un  error 


significativo,  se  necesitó  de  más  de  dos  valores  de  tanteo  para  deter¬ 
minar  la  elevación  apropiada. 

Aunque  cualquiera  de  los  métodos  estudiados  anteriormente  puede  adap¬ 
tarse  para  solución  por  computadora  digital,  agencias  de  gobierno  de  Estados 
Unidos  han  desarrollado  para  este  propósito  algunos  modelos  computaciona- 
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les  para  casos  generales.  En  particular,  se  tiene  el  modelo  HEC-2  desarrollado 
por  Hydrologic  Engineering  Center  (HEC)  dd  U.S.  Army  Corps  of  Engineers 
(autor  anónimo,  1979  y  Fddman,  1981)  y  un  moddo  similar  desarroUado  por 
d  U.S.  Geological  Survey,  (Shearman,  1976,  1977).  El  propósito  de  esta  sec- 
ción  es  d  de  resumir  brevemente  las  capacidades  de  estos  modelos  y  describir 
sus  bases  teóricas. 

El  moddo  HEC-2  se  desarrolló  para  calcular  perfiles  para  flujos  permanen¬ 
tes,  gradualmente  variados  en  canales  prismáticos  y  no  prismáticos.  Se  pue¬ 
den  estimar  perfiles  subcriticos  y  supercriticos,  y  se  consideran  los  efectos 
de  varias  obstrucdones  como  son  puentes,  alcantarillas,  vertedores,  y  estruc¬ 
turas  en  renglón  de  la  berma.  El  moddo  está  sujeto  a  cuatro  suposiciones  cri¬ 
ticas: 

1.  Dado  que  las  ecuaciones  no  contienen  términos  dependientes  del  tiempo, 
el  flujo  debe  ser  permanente. 

2.  El  flujo  debe  ser  gradualmente  variado  dado  que  las  ecuaciones  del  modelo 
suponen  una  distribución  hidrostática  de  presiones. 

3.  El  flujo  es  unidimensiond. 

4.  La  pendiente  del  canal  es  pequeña. 

El  propósito  origind  del  moddo  HEC-2  fue  d  de  determinar  las  elevaciones 
de  la  superficie  dd  agua  para  gastos  especificados  en  canales  naturales  para 
ayudar  en  d  programa  de  manejo  de  llanuras  de  inundación  del  U.S.  Army 
Corps  of  Engineers.  En  este  contexto  d  moddo  se  ha  empleado  para: 

luación  de  daños.  P  8  P 

2.  Estudiar  efectos  sobre  las  llanuras  de  inundación  del  uso  de  tierras  desde 
el  punto  de  vista  de  daños  por  inundadón. 

3.  Estudiar  como  se  pueden  mitigar  los  daños  de  las  inundaciones  con  diver 
sas  mejoras  en  d  canal. 

El  modelo  HEC-2  puede  también  emplearse  para  estudiar,  los  perfiles  de  flujo 
gradualmente  variado  permanente  discutidos  previamente  en  este  capitulo. 
Nótese  que  d  modelo  HEC-2  esta  escrito  en  FORTRAN  IV  y  requiere  de 
aproximadamente  32  000  bytes  de  memoria  de  computadora. 

Recuérdese  que  d  aplicar  la  ecuación  de  la  energía  entre  dos  secciones  dd 


(6.3.54) 


i  de  flujo  puede 
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producir  errores  significativos  cuando  se  aplica  a  un  canal  con  sección  com¬ 
puesta.  El  tirante  critico  se  encuentra  al  suponer  las  elevaciones  de  la  superfi¬ 
cie  del  agua  y  calcular  el  valor  correspondiente  de  la  energía  especifica.  Por 
esto,  la  metodología  HEC-2  no  garantiza  que  se  encuentre  el  valor  correcto 
del  tirante  critico  para  un  canal  especifico  de  sección  compuesta. 

El  modelo  HEC-2  tiene  un  número  de  opciones  y  restricciones  que  también 
deben  notarse,  como  sigue: 

1.  Dentro  del  modelo,  se  tienen  cuatro  métodos  para  la  determinación  de  la 
pendiente  media  de  fricción  para  el  tramo, 

a.  Factor  de  forma  media 


Ui  +  kJ 


donde  Jf,  y  K,  son  los  factores  de  forma  totales  en  las  estaciones  1  y  2  res¬ 
pectivamente. 

b.  Pendiente  de  fricción  media 


(6.3.56) 


c.  Media  geométrica 

5,  -  VS¿S¿  (6.3.57) 

d.  Media  armónica 


Además  de  las  ecuaciones  anteriores,  Reed  y  Wolfkill  (19761,  en  su  estudio 
de  los  modelos  de  pendientes  de  fricción,  notaron  que  se  han  empleado 
también  las  siguientes  formulaciones  para  estimar  la  pendiente  de  fricción 


n  _ _ = 

1  *,(2(A1Aa/(A1  +  iwncH, + Rmr 

t. 

s _ ew _ s 

1  *’|(A,  +  AJ/2HIA,  +  A,)/(P,  +  P,))" 

g- 

*  * _ «V _ 

'  **i(A,  +  AM'URx  +  fiJ/2]" 


(6.3.59) 

(6.3.60) 


(6.3.61) 
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donde  R,yR¡  =  radios  hidráulicos  al  principio  y  final  del  tramo,  respec¬ 
tivamente;  A,yA,=  áreas  de  flujo  al  principio  y  final  del  tramo  respecti¬ 
vamente;  n  =  coeficiente  de  rugosidad  de  Manning  para  el  tramo,  y  Q  = 
gasto  en  el  tramo.  Aunque  muchas  de  las  ecuaciones  anteriores  darán  una 
estimación  satisfactoria  de  la  pendiente  de  fricción  siempre  que  el  tramo 
no  sea  demasiado  largo,  el  concepto  de  proporcionar  dentro  de  un  modelo 
metodologías  alternas  para  maxi mirar  la  longitud  del  tramo  es  atractiva. 
La  ecuación  (6.3.55)  es  la  formulación  estándar  de  HEC-2,  y  la  ecuación 
(6.3.57)  es  la  formulación  empleada  por  el  U.S.  Geological  Survey  en  su  mo¬ 
delo  de  flujo  gradualmente  variado  (Shearman,  1976, 1977).  Los  resultados 
de  Reed  y  Wolfkill  (1976)  se  resumen  en  la  tabla  6. 1 1  junto  con  los  criterios 
empleados  por  el  modelo  HEC-2  para  seleccionar  el  modelo  óptimo  de  la 
pendiente  de  fricción. 

2.  Los  datos  adecuados  sobre  la  sección  transversal  del  canal  son  esenciales 
para  la  operación  apropiada  y  precisa  del  modelo.  Se  necesita  de  secciones 
transversales  donde  se  presentan  cambios  significativos  en  la  geometría 
del  canal  o  en  sus  características  hidráulicas.  Los  cambios  cruciales  de 
geometría  por  lo  común  implican  contracciones  o  expansiones  naturales  o 
artificiales,  mientras  que  los  cambios  de  pendiente,  rugosidad,  o  gasto  del 
canal  se  pueden  considerar  como  cambios  significativos  de  las  caracterís¬ 
ticas  hidráulicas  del  canal.  En  general,  las  secciones  transversales  estipu¬ 
ladas  deben  ser  perpendiculares  a  la  dirección  del  flujo  y  extenderse  com¬ 
pletamente  a  través  del  canal  hasta  el  terreno  superior  que  se  encuentra 
a  ambos  lados  del  canal.  En  algunos  casos  donde  se  tienen  cambios  muy 
significativos  en  la  geometría  o  las  características  hidráulicas  del  canal, 
se  requerirán  varias  secciones  transversales.  Debe  tenerse  la  seguridad 
que  sólo  se  incluya  el  área  efectiva  del  flujo  del  canal. 

3.  La  distancia  entre  las  secciones  transversales,  también  conocida  como  lon¬ 
gitud  de  tramo,  está  en  función  del  grado  de  detalle  hidráulico  requerido 


TAMA  6.11  Modelos  recomendados  para  la  pendiente  de  fricción 


MI  (6.3.55)  (6^55) 

M2  (6.157)  (6.3.57) 

M3  (6.158)  (6.3.56) 


(6.3.55) 

(6.155) 


(6.3.57) 

(6.155) 

(6.156) 


j  6.3.56; 
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del  canal  con  el  mayor  factor  de  forma.  En  general,  este  método  de  compu¬ 
to  de  los  números  de  Froude  de  canales  de  sección  compuesta  no  es  más 
preciso  que  los  métodos  empleados  por  el  modelo  HEC-2  (véase  capitulo 
2,  Fig.  2.126). 


Aunque  con  la  llegada  de  "grandes"  computadoras  digitales  de  alta  veloci- 
imainframe ),  minicomputadoras,  y  calculadoras  de  mano,  se  ha  prescindi- 
n  gran  medida  de  la  necesidad  de  soluciones  gráficas  de  la  ecuación  de 
i  gradualmente  variado,  todavía  existen  situaciones  en  que  las  soludo- 
gráficas  pueden  ser  efectivas.  Por  ejemplo,  en  canales  prismáticos  los 
métodos  de  paso  directo  en  y  y  de  integración  directa  predicen  la  distancia 
longitudinal  para  un  tirante  especificado.  En  muchos  casos  seria  más  conve¬ 
niente  que  el  tirante  se  pudiese  estimar  para  una  distancia  longitudinal  especi¬ 
ficada. 

En  el  caso  de  canales  prismáticos,  la  relación  entre  la  energía  disponible 
en  la  estación  de  aguas  arriba,  estación  1,  y  la  estación  de  aguas  abajo, 
estación  2,  es 


£,-£,  =  (S„  -  KSn  -  HSp)  Az 


(6.3.65) 
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Si  el  cómputo  de  flujo  gradualmente  variado  procede  aguas  arriba,  entonces 
se  tiene  definidas  todas  las  variables  en  la  estación  2,  pero  no  se  tienen  defini¬ 
das  en  la  estación  1.  Reordénese  la  ecuación  (6.3.65)  para  obtener 

Ej  +  0.5S„  Ax  +  (S.  -  S„)  Ax  =  Ei  +  ¡SS„  A*  (6.3.66) 
Por  conveniencia  notadonal.  se  define 

U-  E  +0.5S,di  (6.3.67) 

con  lo  que  la  ecuación  (6.3.66)  puede  reordenarse  para  dar 

U,-U,-  (S„  -  S.)  Ax  (6.3.68) 


estación  2.  En  este  caso  la  ecuación  16.3.65)  se  reordena  para  dar 

E,  -  0.5S„  Ax  +  (Sfl  -  S.)  Ax  “  E,  -  %SP  Ax  (6.3.69) 

Definiendo 

V-  £-  *S,Ax  (6.3.70) 

y  reordenando  la  ecuación  (6.3.69)  se  obtiene 

V,  -  V,  -  (S.  -  S„)  Ax  (6.3.71) 


EJEMPLO  6.6 

Un  canal  trapecial  con  ó  =  20  ft  (6.1  m),  n  =  0.025,  x  =  2,  y  S„  = 
0.001  tiene  un  gasto  de  1000  ft’/s  (28  mJ/s).  Si  este  canal  acaba  en 
una  calda  libre,  determínese  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado. 
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TABLA  i.12  Solución  mixta  o  híbrida  gráfica-tabular  de  problemas  de  flujo 

gradualmente  variado  en  canales  prismáticos  en  los  cuales  el  cálculo  procede  en  la 

dirección  de  aguas  arriba 

1  Graflqueae  (S,  -  SJ.  E.  y  U.  para  una  Ax  constante,  contra  y.  figura  6.5 

2  Grafiquese  U  contra  y,  figura  6.5 

3  Obténgase  ü,  y  (S,  -  SJ  en  la  estación  2  de  la  figura  6.5 

4  Utilícense  loe  resultados  del  paso  3  para  calcular  V  con  la  ecuación  (6.3.67) 

5  Con  la  U¡  obtenida  en  el  paso  4  utilícense  la  figura  6.5  para  estimar  y, 


Solución 

Empleando  los  resultados  del  ejemplo  6.1,  se  grafican  los  parámetros 
(S,  -  SJ,  E,  y  U  para  Ax  =  50  y  100  pies  (15  y  30  m  respectivamente) 
en  la  figura  6.5.  Se  emplean  dos  valores  de  Ax  para  obtener  suficiente 
detalle  de  la  forma  del  perfil  cerca  de  la  calda  libre  y  que  a  la  ver  no 
sea  excesivo  el  número  de  cálculos  requeridos  para  definir  el  perfil 
completo.  Los  cálculos  proceden  como  se  muestra  en  la  tabla  6.13. 

Esta  solución  no  continúa  hasta  el  final,  pero  una  comparación  de 
los  resultados  de  la  tabla  6.12  con  los  derivados  en  el  ejemplo  6.1  de¬ 
muestra  que  son  casi  idénticos. 


mixta  o  híbrida  del  ejemplo  6.6. 


FIGURA  6.5  Solución  i 
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TABLA  ¿.13  Solución  mixta  dd  ejemplo  6.6 


x,  ft 

óx,ft 

y.tt 

U 

»-* 

0 

-50 

-100 

-50 

3.74®. 

4.46*- 

gj 

fjgfl 

4.70  9- 

- 55 

-100 

-200 

-300 

400 

too 

-100 

©4*70  - 

4.98 

6.18 

5.30 

5.48 

^*5.36  - 

5.56 

5.70 

5.80 

5.88 

-&.00195 - 

0.00135 

0.00100 

0.00085 

-'-^■*0195 

0.135 

0.100 

0.085 

1.  De  la  condición  de  control  y,"  185  ft  utBkaee  la  figura  6.5  para  «centrar  IMx  *  601  *  5.06 

2.  Para  y  ■  3.86  ft.  y  í/lóx  ■  501  utilícese  la  figura  6.5  para  encontrar  I S¡  -  S0I  *  0.00536. 

3.  Calcúlese  IS,  -  SJ  Ai  -  500.005351  -  0.268 

4.  Calcúlese  U  +  itIS,  -  S„l  -  6.05  +  0.268  -  5.32 

5..  Para  LRóx  ■  50)  -  5.32  utilícese  la  figura  6.5  para  encontrar  en  x  ■  60,  y  "  4.46  ft. 


El  método  descrito  en  el  material  anterior  es  un  método  híbrido  o  mixto 
con  componentes  tabulares  y  gráficas.  Este  método  puede  convertirse  en  uno 
completamente  gráfico  para  ello  se  gráfica  otra  curva  a  una  distancia  (S,  - 
SJ  Ax  sobre  la  curva  U-y  para  la  U  a  una  Ax  especificada.  Esto  es  lo  que  se 
muestra  en  la  figura  6.6  para  los  datos  del  ejemplo  6.5  y  Ax  =  100  ft  (30  m). 
Respecto  a  la  figura  6.6,  la  solución  procede  como  sigue: 

1.  Desde  el  punto  inicial  en  la  curva  U-y,  se  traza  una  linea  vertical  para  ínter- 
sectar  la  segunda  curva. 

2.  Desde  el  punto  encontrado  en  el  paso  1,  se  dibuja  una  linea  horizontal  has¬ 
ta  que  ¡ntersecte  la  curva  U-y. 

3.  Se  repite  el  paso  1  desde  el  punto  determinado  en  el  paso  2. 
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Los  métodos  gráficos  también  pueden  emplearse  para  estimar  los  perfiles 
de  flujo  gradualmente  variado  en  canales  no  prismáticos.  El  método  de  Ezra 
(1954)  está  basado  en  la  siguiente  ordenación  de  la  ecuación  (6.3.65) 
ü?  ü? 

*,  +  a,  -  z,  +  o,  g  +  X  óx(S„  +  S,J  (6.3.72) 

donde,  como  antes,  la  estación  1  se  encuentra  aguas  arriba  de  la  estación  2 
y  z,  =  elevación  de  la  superficie  del  agua  sobre  un  plano  de  comparación.  La 
introducción  de  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  en  la  ecuación  de 
energía  causa  la  desaparición  de  la  pendiente  del  canal  como  variable  en  la 
ecuación  (6.3.72).  Al  aplicar  esta  ecuación,  normalmente  se  supone  que  las 
pérdidas  locales  se  pueden  incorporar  en  el  término  de  fricción.  La  ecuación 
(6.3.72)  se  puede  prescribir  como 


EJEMPLO  6.7 

Se  desea  estimar  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  para  Q  = 
100  000  ff/s  (2800  m’/s)  en  un  tramo  de  1  milla  (1600  m)  cuya  sec- 

6.9.  En  este  tramo,  se  tiene  una  canal  distinto  principal  de  la  Lcción 
de  la  berma  siendo  ambos  aproximadamente  de  forma  rectangular. 
Entre  las  millas  10  y  10.5.  el  canal  es  curvo,  y  no  tiene  pérdidas  loca¬ 
les.  Entre  las  millas  10.5  y  11,  el  canal  es  curvo  de  tal  forma  que  la  sec¬ 
ción  de  berma  o  lateral  por  dentro  de  la  curva  tiene  una  longitud  de 
1920  ft  (585  m).  Para  evitar  complicaciones  se  supone  que  no  se  pre¬ 

sentan  pérdidas  locales  en  este  tramo.  Estímese  la  elevación  de  la 
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superficie  del  agua  en  la  milla  11  si  la  elevación  del  río  es  de  70  ft 
(21  m)  en  la  milla  10. 

Scludóa 

Los  valores  de  z,  +  F (z,)  y  z¡  +  empleados  en  este  cálculo  se  re¬ 
sumen  en  la  tabla  6.15.  Respecto  a  estos  datos,  se  deben  tomar  en 
cuenta  los  siguientes  puntos: 

1.  Los  datos  de  elevaciones  de  la  columna  2  se  seleccionaron  exami¬ 
nando  las  respuestas  correctas  del  ejemplo  6.5.  En  el  caso  general, 
estas  selecciones  serian  mis  difíciles  de  discernir. 

2.  En  la  columna  3,  las  longitudes  con  asterisco  se  calcularon  con  la 
ecuación  (6.3.52).  Aunque  estos  números  varían  en  el  subtramo  en 
función  de  la  elevación]  esta  variación  no  es  significativa  sobre  un 
rango  limitado  de  elevaciones. 

Después  de  tabular  los  datos  puede  graficarse  la  figura  6.7.  La  solu¬ 
ción  procede  entonces  como  sigue: 

1.  En  la  milla  10  la  elevación  es  de  70  ft  (21  m)  (punto  A,  figura  6.7). 

Se  localiza  este  punto,  y  se  determina  el  valor  correspondiente  de 
z,  +  Flz,)  que  es  de  72.9  ft  (22.2  m). 

2.  El  valor  de  72.9  ft  (22.2  m)  se  localiza  en  la  curva  z,  +  F\z,i  para 
la  milla  10.16  (punto  B).  La  elevadón^correspondiente  a  este  valor 
de  z,  +  Blz,)  es  de  72.4  ft  (22.1  m)  que  es  exactamente  igual  al  va¬ 
lor  encontrado  para  esta  ubicación  en  el  ejemplo  45.5. 

3.  Se  encuentra  el  punto  C  en  la  figura  6.7  extendiendo  una  linea  hori¬ 
zontal  desde  el  punto  B  hasta  que  intersecta  la  curva  z2  +  FIz¡) 
para  la  milla  10.25  del  rio. 

4.  El  punto  C  corresponde  al  valor  75.1  ft  (22.9  m)  de  zs  +  F{z,). 

5.  Se  ubica  el  valor  de  75.1  ft  en  la  curva  z,  +  F[z¡)  para  la  milla  10.5 
(punto  D). 

6.  Se  estima  entonces  la  elevación  del  rio  en  la  milla  10.5  que  es  de  74.6 
ft  (22.7  m),  la  cual  corresponde  al  valor  de  74.5  ft  (22.7  m)  del  ejem¬ 
plo  6.5. 

La  solución  prosigue  en  esta  forma  hasta  que  se  determina  que  la  ele¬ 
vación  en  la  milla  11  del  rio  es  de  78  ft  (23.8  m). 

Deben  mencionarse  los  siguientes  comentarios  generales  sobre  esta  metodo¬ 
logía: 

1.  Las  curvas  de  z  contra  z  +  f(z)  son  esencialmente  curvas  de  energía 
especifica,  p.ej.,  la  curva  z,  +  F(zj)  para  la  milla  10  del  río  en  la  figura 
6.7. 
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FIGURA  6.7  Soludóo  gráfica  del  ejemplo  6.7. 


2.  Las  curvas  i,  +  FU¡)  para  las  millas  10.26  y  10.5  son  casi  idénticas. 

3.  En  este  ejemplo,  se  despreciaron  las  pérdidas  locales;  aunque,  debieron  ha¬ 
berse  considerado  ¡mplementando  los  siguientes  pasos: 

a.  Se  construye  una  curva  <rü*/2g  contra  c  para  cada  subtramo. 

b.  El  valor 


se  le  adiciona  ar,  +  FUJ  y  se  encuentra  un  valor  corregido  para  r,  + 
F(Z,). 

Una  ventaja  distintiva  del  método  de  Erra  sobre  otras  técnicas,  ya  sea  digi¬ 
tales  o  gráficas,  es  que  con  una  modificación  menor  puede  emplearse  para  de¬ 
terminar  perfiles  de  flujo  gradualmente  variado  para  una  escala  de  gastos  en 
un  canal  con  geometría  especificada.  Siguiendo  a  Henderson  (1966),  defínase 

(6.3.76) 

o  (6.3.77) 

donde  Q.  =  un  gasto  de  referencia  que  se  elige  cerca  de  la  mitad  del  rango  de 
gastos  que  se  van  a  considerar.  Las  curvas  k¡  y  k,  son  graficadas  a  partir  del 
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cálculo  de  FU¡)  y  FlrJ  para  el  gasto  Q,  Por  ejemplo,  en  la  figura  6.8,  se  gra- 
fican  las  curvas  k,yi,en  función  de  las  elevaciones  en  el  canal  definidas  en 
el  ejemplo  6,5  y  6.7  empleando  los  datos  resumidos  en  la  tabla  6.15.  Al 
construir  estas  figuras,  es  esencial  que  se  emplee  la  misma  escala  para  la  abs¬ 
cisa  y  la  ordenada.  La  aplicación  de  este  método  se  ilustra  mejor  mediante 
un  ejemplo. 

EJEMPLO  68 

Para  los  datos  del  ejemplo  6.7,  determínese  la  elevación  en  la  milla  11 
del  rio  con  las  curvas  de  la  figura  6.8. 

Solución 

La  solución  procede  como  sigue: 

I.  La  elevación  del  agua  en  la  milla  10  del  rio,  esto  es,  70  ft  (21.3  m). 
se  localiza  para  esta  milla  del  rio  en  punto  A. 


V'. 

FIGURA  6.8  Solución  por  el  método  modificado  de  Erra 
del  perfil  de  flujo  gradualmente  variado. 


1§!! 


2.  En  este  caso,  dado  que  Q  =  Q„,  r  =  1  y  la  elevación  en  la  m¡- 
10.25  se  determina  mediante  la  construcción  de  una  linea 
pendiente  de  -1  a  través  del  punto  A  y  extendiéndola  has- 
pie  ¡ntersecte  la  curva  4,  para  la  milla  10.25  (punto  B ).  De 

aquí,  se  obtiene  que  la  elevación  en  esta  ubicación  es  de  72.4 
ft  (22.1  m|. 

3.  Se  extiende  una  linea  horizontal  desde  el  punto  B  hasta  que  se 
¡ntersecte  la  curva  4,  para  la  milla  10.25. 


,re  que  el  ejemplo  _6.5  pudo  ht 
lineas  que  conectan  las  curvas  4,  con  las  k ,  se  determina  por 


De  aquí,  que  para  gastos  diferentes  a  <?„,  los  perfiles  de  flujo  gra¬ 
dualmente  variado  para  este  canal  se  determinan  simplemente  modifi¬ 
cando  la  pendiente  de  las  lineas  que  conectan  las  curvas  4 ,  y  4r 
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das  locales. 


Solución 

Las  pendientes  de  las  lineas  que  conectan  las  curvas  k,  y  k,  se  en¬ 
cuentran  con  la  ecuación  (6.3.78)  o 


Q]  (132000)» 
tan,“r"  (100000)* 
t  -  tan-'  (1.74)  -  60.1° 


1.74 


Entonces,  con  referencia  a  la  figura  6.8,  la  solución  procede  como  sigue: 

1.  Se  ubica  la  elevación  de  la  milla  10,  esto  es,  71  ft,  en  la  curva 

para  esta  milla  en  el  rio,  punto  A'. 

2.  Se  construye  una  linea  a  60°  con  la  horizontal  a  través  de  A‘ 
y  se  extiende  hasta  que  intersecte  con  la  curva  *,  para  la  milla 
10.26  {punto  B‘).  La  elevación  en  esta  ubicación  es  de  74.3  ft 
(22.6  m). 

3.  Se  extiende  una  linea  a  través  del  punto  B  hasta  que  intersec¬ 
te  la  curva  k,  para  la  milla  10.25,  punto  C . 

Se  repiten  los  pasos  1  a  3  hasta  que  se  llegue  al  punto  especificado,  en 
este  caso  el  punto  F .  La  elevación  en  la  milla  1 1  del  rio  se  estima  que 
es  de  80.5  ft  (24.5  m). 
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FIGURA  6.9  Estimación  del  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  por  el  método  de 
Escoffier. 


Por  ejemplo,  en  la  figura  6.9  se  encuentran  graficados  los  datos  de  los  ejem¬ 
plos  6.5, 6.8.  Entonces,  para  Q  =  100  000  ft’/s  (2800  m’/s)  y  una  elevación  de 
70  ft  (21.3  m)  en  la  estación  de  la  milla  10  la  solución  procede  como  sigue.  Se 
estima  la  elevación  en  la  milla  10.25  construyendo  una  linea  a  través  del  pun¬ 
to  A  con  una  pendiente  de 
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donde  Q  =  al  gasto  en  el  canal  y  g  *  =  al  gasto  lateral  por  unidad  de  longitud. 
El  lado  izquierdo  de  la  ecuación  (6.4.1)  puede  expandirse  para  dar 


A  — 


(6.4.2) 
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donde  A  =  área  de  la  sección  transversal  y  a  =  velocidad  media  del  flujo  en 
la  dirección  longitudinal  Para  este  mismo  volumen  de  control,  el  transporte 
de  cantidad  de  movimiento  en  la  dirección  x  es 


AM  -  M,  -  (M,  +  Ml> 

J  J  'u!<M 


(6.4.3) 

(6.4.4) 


£  f  f  pu’.dA  -  pq’Vc os*  -  >S»A  -  r»P  -  ^  J  J  pdA  (6.4.6) 

donde  S„  =  sen  9  =  pendiente  del  fondo 
p  =  presión 
P  =  perímetro  mojado 
Y  =  peso  especifico  del  fluido 

r,  =  cortante  medio  de  frontera  actuando  en  la  dirección 
x  sobre  toda  la  sección  transversal 

La  ecuación  (6.4.6)  puede  simplificarse  introduciendo  expresiones  estándar 
para  el  primer  término  en  el  lado  izquierdo  de  la  ecuación  y  en  el  último  tér¬ 
mino  del  lado  derecho  de  la  ecuación.  Se  combina  luego  este  resultado  con  la 
ecuación  (6.4.2)  para  dar  una  ecuación  para  la  pendiente  de  la  superficie  del 
agua  (véase  Yen  y  Wenzel,  1970),  o 

dy 

dx 

S.-S,+  {q‘/gA)(V  am*-W)-  (Ü'/g)(dB/dx)  -  yld(o-  co.  »/dx] 
a"  eos  6(1  +  y/D)  -  ffu’/gD 


donde  B  =  coeficiente  de  corrección  de  cantidad  de  movimiento 
a  =  coeficiente  de  corrección  de  presión 
D  =  tirante  hidráulico 
S,  =  pendiente  de  fricción 


(6.4.7) 
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Si  6  es  constante,  la  ecuación  (6.4.71  se  convierte  en 

dy  S,  -  S,  +  (q'/gXHVaa*  -  205)  -  fflgMIdx) 
dx  ”  eos  «lo'd  +  y/D)  +  y(daVdy)]  -  (/JuVgD) 

Si  se  supone  que  la  distribución  de  presiones  es  hidrostática.  V  eos  ó  =  0, 
eos  0  =  1,  y  0  =  1.  quedando  la  ecuación  (6.4.8)  como 

dy  S.-S.-Wy/gA)  S.-S,-  (2Q/gA1)  (dQ/dx) 


ta  o  dy/dx  =  0  cuando  el 


Si  el  gasto  de  entrada  lateral  es  a 
los  casos  de  interés  práctico. 


donde  *  =  distancia  longitudinal  desde  el  inicio  del  canal.  Nota:  Este  plantea¬ 
miento  supone  que  el  gasto  al  inicio  del  canal  es  cero.  U  pendiente  de  fricción 
del  canal  se  puede  estimar  con  la  ecuación  de  Manning  o  la  de  Chezy,  y  por 
conveniencia  notacional  se  empleará  la  de  Chezy  o 

s,-£J  «■<•» 

La  sustitución  de  las  ecuaciones  (6.4.11)  y  (6.4.12)  en  la  ecuación  (6.4.10)  da 

_  gP 

*  C’A*  gA'x  (6.4.13) 

mr(£.  + 

[PT  TxJ 

donde  T  =  ancho  superficial  del  canal.  Como  en  el  capitulo  2,  se  excluye,  ahora 
la  posibilidad  de  que  dy/dx  =  0,  y  se  considera  ahora  la  posibilidad  alternativa 

F-SS-l 
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Empleando  esta  definición  para  estimar  A  en  la  ecuación  (6.4.13)  se  obtiene 
después  de  algo  de  reordenamiento. 


8Qj 

1  “  gT'[S.  -  (gP/C'T)]3 


(6.4.14) 


(6.4.15) 


donde  q  “  QxJb  y  6  =  ancho  del  canal. 

Aunque  se  pueden  determinar  perfiles  de  flujo  espacialmente  variado  por 
varias  técnicas  de  cómputo  de  tanteos,  la  técnica  más  efectiva  es  la  integra¬ 
ción  numérica  combinada  con  tanteos.  Para  este  procedimiento,  la  segunda 
ley  de  movimiento  de  Newton  se  puede  escribir  como 


2[QAÜ  +  (5  + A5)AQ1  -  -yJáy  +  ySjÁ  Ax  -  yS,J  Ai 

donde  A  área  media  de  flujo  entre  las  estaciones  1  y  2  (Fig.  6.10),  las  cuales 
están  separad adas  por  una  distancia  A*.  El  área  media  se  puede  expresar  como 


donde  Q,  y  Q,  son  los  gastos  en  las  estaciones  1  y  2.  respectivamente,  y  5,  y 
ü2  son  las  velocidades  medias  del  flujo  en  estas  estaciones,  respectivamente. 
Sea 
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La  sustitución  de  estas  relaciones  en  la  ecuación  de  cantidad  de  movimiento 
da,  después  de  reordenarse, 

1’"-!r®(“+tw)  +  s-A-s'a'  *“•> 

Respecto  a  la  figura  6. 10,  el  desnivel  entre  la  superficie  del  agua  en  la  estación 
1  y  2  está  dado  por 

A/  =  —Ay  +  S.  Ai  (6.4.17) 

Al  sustituir  la  ecuación  (6.4.16)  en  la  ecuación  (6.4.17)  se  obtiene 


+  Bs )/  _ 

HW  l 


EJEMPLO  6.10 

Un  canal  colector  trapecial  de  un  vertedor  lateral  con  400  ft  (122  m) 
de  largo  se  diseña  para  un  gasto  de  40  (ft’/sl/pie  ((3.72  mJ/s|/m|.  La 
sección  transversal  tiene  un  ancho  de  plantilla  de  10  ft  (3.0  m)  y  talu¬ 
des  laterales  de  0.5:1.  La  pendiente  de  fondo  del  canal  es  de  0.015  y 
empieza  con  una  elevación  de  fondo  aguas  arriba  de  73.7  ft  (22.5  m). 
Si  n  =  0.1505  y  la  distribución  de  velocidades  es  uniforme,  estímese 
el  perfil  de  la  superficie  del  agua  para  el  gasto  de  diseño.  Nota:  Este 
ejemplo  lo  presentó  por  primera  vez  Hinds  (1926). 

Solución 

El  primer  paso  para  la  solución  de  este  problema  es  el  de  determinar 
si  existe  una  sección  de  flujo  critico,  y  si  existiera,  el  segundo  paso 
es  determinar  su  posición  longitudinal.  Esta  determinación  requiere 
de  una  solución  por  tanteos  de  la  ecuación  (6.4.14)  (Tabla  6.16).  En  es¬ 
ta  tabla  deben  señalarse  los  siguientes  puntos: 

Columna  1:  Una  ubicación  longitudinal  supuesta. 

Columna  2:  El  gasto  total  en  la  sección  supuesta  se  deter¬ 

mina  como  el  producto  de  la  columna  1  y  el  gas¬ 
to  lateral  de  40  (ft9/s)/pie  (3.72  |m5/s|/ml. 

El  tirante  critico  correspondiente  a  la  distancia 
longitudinal  supuesta  en  la  columna  1  y  el  gas¬ 
to  de  la  columna  2,  la  ecuación  (2.2.3),  y  la  tabla 
2.1. 


Columna  3: 


Columnas  ■ 


:  &  El  área,  perímetro  mojado,  ancho  de  superficie 
libre,  radio  hidráulico,  y  coeficiente  de  Chezy, 
respectivamente  correspondientes  al  tirante  de 
la  columna  3  o 

A  »  (6  +  sy)  "  (10  +  O.Syly 
P  -  b  +  2yvTT7  -  10  +  2.24y 
T-61-2ry-10  +  y 


Columna  9: 


La  distancia  calculada  a  la  sección  critica  i 
la  ecuación  (6.4.14). 
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Columna  3:  Contiene  la  elevación  del  fondo  del  canal  y  se 

obtiene  sustituyendo  el  producto  de  la  columna 
1  por  la  pendiente  longitudinal  del  canal  a  par¬ 
tir  de  la  elevación  del  fondo  al  inido  del  canal; 
e.g.,  en  la  secdón  de  flujo  critico. 

Zo  =  73.7  -  156(0.1505)  =  50..2  ft  (15.3  m) 


Columna  4:  Éste  es  el  tirante  supuesto. 

ColumnaS:  Representa  la  elevadón  de  la  superficie  del 

agua  y  se  obtiene  sumando  las  columnas  3  y  4. 

Columna  &  Éste  es  el  cambio  de  la  elevadón  de  la  superfi- 
de  del  agua  y  se  calcula  a  partir  de 

A/  -  -Ay  +  S0Sx 

Columna  7  a  13:  Representan  respectivamente,  el  área  de  flujo 
para  el  tirante  supuesto,  el  gasto,  la  veloddad 
media,  la  suma  de  los  gastos,  la  suma  de  las  ve- 
loddades  medias,  la  diferenda  de  gastos  entre 
dos  secdones  adyacentes,  y  el  cambio  en  la  ve¬ 
loddad  media. 

Columna  14:  Ésta  es  la  calda  de  la  superfide  del  agua  debida 

a  la  pérdida  por  impacto  o 


Qi(ui  +  Ha)  / 

glQ,  +  Qi)  V 


Columna  1&  Contiene  el  radio  hidráulico  asociado  con  el  ti¬ 
rante  supuesto. 

Columna  16:  Ésta  es  la  pédida  de  carga  produdda  por  la 

fricdón  y  se  calcula  a  partir  de 


hasta  que  los  valores  de  las  columnas  6  y  17  coinddan.  Este  procedi¬ 
miento  se  aplica  a  perfiles  aguas  arriba  y  abajo  de  la  secdón  critica 
(Tabla  6.17o  y  6). 
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Gasto  decreciente 

En  este  tipo  de  flujo  especialmente  variado  que  se  ejemplifica  por  vertedores 
laterales  y  rejillas  de  fondo,  no  se  tiene  una  pérdida  significativa  de  energía, 
y  se  puede  estimar  la  superficie  del  agua  con  el  principio  de  energía.  La 
energía  total  en  una  sección  del  canal  relativa  a  un  plano  horizontal  de  com¬ 
paración  es 


Derivando  esta  ecuación  respecto  a  la  coordenada  longitudinal 

*Hm±.  +  *y.l_(2QdQ_HfdA\ 
dx  “  dx  dx  2g\A*  dx  A*  dx] 

En  esta  ecuación.  dH/dx  =  -Sf  dzldx  =  -S„  y 


(6.4.19) 


(6.4.20) 


d*  =  Íd*(  .  r* 

dy  dydx  dx 

Al  sustituir  estas  relaciones  en  la  ecuación  (6.4.20)  y  reordenando  se  obtiene 


dy  S.-S,-  (Q/gA’)(dQ/dx) 
dx  "  1  -  (Q7*A!D) 


(6.4.21) 


Si  se  presenta  una  distribución  no  uniforme  de  velocidades,  se  emplea  el  coefi¬ 
ciente  de  corrección  de  energía  y  la  ecuación  (6.4.21)  queda  como 


dy  S.-S,-  (aQ/gA^dQ/dx) 
dx“  1  -  (aQ'/gA’D) 


(6.4.22) 


Las  ecuaciones  (6.4.21)  y  (6.4.22)  se  conocen  como  las  ecuaciones  dinámicas 
para  flujo  espacialmente  variado  con  gasto  decreciente.  Nótese  que  la  única 
diferencia  entre  las  ecuaciones  (6.4.9)  y  (6.4.21)  es  el  coeficiente  del  tercer 
término  del  numerador. 

En  el  caso  de  la  toma  de  agua  por  una  rejilla  en  el  fondo  de  un  canal  rectan¬ 
gular  (Fig.  6.11),  se  puede  derivar  una  ecuación  para  el  perfil  de  la  superficie 
del  agua.  Supóngase  que  a  =  1  y  í  =  0;  entonces  la  energía  especifica  para 
cualquier  sección  del  canal  es 


E-y 


(f 

W 


(6.4.23) 


donde  b  =  ancho  del  canal.  Según  Chow  (1959),  puede  suponerse  que  la 
energía  especifica  a  lo  largo  del  canal  es  constante.  Al  emplear  esta  supo¬ 
sición  y  diferenciar  la  ecuación  (6.4.23)  respecto  a  la  distancia  longitudinal  se 
obtiene. 


dy  =  QyjdQ/dx) 

dx  “  gb y  -  0a 


(6.4.24) 
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-  ^  -  ,C„b\/2g E  (6.4.26) 

donde  <  =  razón  entre  el  área  abierta  de  la  rejilla  contra  el  área  total  de  la 
rejilla  y  C0  =  el  coeficiente  de  gasto.  Según  Chow  (1969),  CD  varia  para  este 
caso  desde  0.436  para  una  inclinación  de  1  a  5  hasta  0.497  para  un  canal  hori¬ 
zontal.  Entonces  según  la  ecuación  (6.4.23),  el  gasto  es 


Q  -  by'JígiE  -  y)  (6.4.26) 

Al  sustituir  las  ecuaciones  (6.4.26)  y  (6.4.26)  en  la  ecuación  (6.4.24)  se  obtiene 
una  ecuación  diferencial  de  primer  orden  para  el  perfil  de  la  superficie  del  agua 


dy  2tCp'JE(E  -  y) 
dx~  3y  -  2 E 


e  integrando  esta  ecuación  y  evaluando  la  constante  de  integración  con  la 
condición  de  que  para  z  =  0.  y  =  y,  da 


-í 

<Cd  ' 


(6.4.27) 
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La  longitud  de  rejilla  requerida  para  sacar  todo  el  gasto  en  la  toma  se  ubica 
por 


iy  =  0. 


aberturas  en  la  rejilla  l 


-£-**'* 


(6.4.29) 


Entonces  en  una  forma  análoga  a  la  descrita  arriba 


La  longitud  de  la  rejilla  requerida  para  sacar  todo  el  gasto  es 


En  el  caso  de  rejillas  de  pantallas  perforadas,  Chow  (1959)  noté  que  CD,  el 
coeficiente  de  gasto,  variaba  desde  0.75  para  inclinaciones  de  1  a  5  a  0.8  para 


Debe  aclararse  que  el  concepto  de  toma  de  agua  por  medio  de  una  estructura 
de  calda  vertical  es  particularmente  importante  debido  a  que  esta  situación 
se  presenta  en  la  mayor  parte  de  los  sistemas  recolectores  de  aguas  pluviales 
por  canales. 


6.5  apucaciones  «Acucas 
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Perfil  aguas  arriba  de  una  presa 

Uno  de  los  problemas  mas  comunes  de  flujo  gradualmente  variado  es  la  esti¬ 
mación  de  los  efectos  aguas  arriba  de  una  presa.  Aunque  teóricamente  el  per¬ 
fil  de  flujo  gradualmente  variado  aguas  arriba  de  una  presa  sobre  una 
pendiente  suave  se  extiende  en  forma  indefinida,  comúnmente  se  supone  que 
termina  en  el  punto  donde  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  es  1%  mayor 
que  la  elevación  bajo  condiciones  normales  de  flujo.  En  la  mayor  parte  de  las 
investigaciones,  se  busca  una  envolvente  del  remanso;  i.e.,  se  determina  la  ter¬ 
minación  de  la  curva  de  remanso  para  varios  gastos. 

La  envolvente  del  remanso  empieza  en  el  punto  donde  la  superficie  estática 
del  vaso  interaecta  el  fondo  del  canal  —como  sucede  cuando  el  gasto  es  cero-. 
A  medida  que  aumenta  el  gasto  en  la  presa,  el  punto  final  de  la  curva  de  re¬ 
manso  puede  moverse  aguas  arriba  o  abajo  dependiendo  de  muchos  factores. 
Por  ejemplo: 

1.  Si  el  nivel  en  el  vaso  es  constante  y  el  canal  es  prismático  con  una  sección 
transversal  simple,  entonces  el  final  de  la  curva  de  remanso  se  moverá  ha¬ 
cia  aguas  abajo  al  aumentar  el  gasto. 

1.  Un  aumento  en  la  rugosidad  del  canal  produce  un  acortamiento  de  la  longi¬ 
tud  del  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  y,  por  lo  tanto,  un  desplaza¬ 
miento  hacia  abajo,  arriba  del  punto  terminal  del  remanso. 

3.  La  presencia  de  llanuras  de  inundación  produce  un  acortamiento  en  las  lon¬ 
gitudes  de  los  perfiles  y  un  desplazamiento  hacia  aguas  abajo  del  punto  ter¬ 
minal  del  remanso. 

En  muchos  casos,  es  conveniente  definir  el  punto  terminal  del  remanso  en 
términos  de  los  requerimientos  del  problema  dado.  Por  ejemplo,  el  punto  ter¬ 
minal  puede  definirse  como  el  punto  en  el  cual  la  sobreelevación  de  la  superfi¬ 
cie  del  agua  empieza  a  causar  daños. 


Cálculo  de  gastos 

Cuando  un  canal  abierto  se  emplea  para  conectar  dos  vasos,  se  debe  conside¬ 
rar  la  posibilidad  de  que  el  gasto  en  este  canal  se  vea  afectado  por  la 
interacción  de  fenómenos  locales  y  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado. 
Nótese  que  este  problema  ha  sido  tratado  previamente  por  Bakhmeteff  (1932), 
Chow  (1959),  y  Henderson  (1966),  y  que  el  sistema  de  clasificación  desarrolla¬ 
do  por  Bakhmeteff  es  el  que  se  empleará  aquí.  El  sistema  de  clasificación 
se  basa  en  el  comportamiento  de  tres  variables  críticas:  1)  el  tirante  en  la  en¬ 
trada  del  canal,  y„  2)  el  tirante  en  la  salida  del  canal  y„  y  3)  el  gasto  en  el  ca¬ 
nal  Q.  Estas  variables  se  describen  esquemáticamente  en  la  figura  6.12. 
Basándose  en  el  comportamiento  de  estas  tres  variables,  se  pueden  identificar 
los  siguientes  casos: 


FISURA  6.12  Gasto  < 


Coso  /  (y,  =  constante) 

Para  y,  constante,  se  pueden  presentar  varías  condiciones  de  gasto.  Primero, 
si  y,  =  y*  =  y»  el  flujo  en  el  canal  es  uniforme  y  el  gasto  se  puede  calcular 
con  Ja  fórmula  de  Manning.  Esta  situación  se  representa  en  la  figura  6.12a 
por  la  linea  AN.  y  el  gasto  correspondiente  se  representa  en  la  figura  6.126  por 
el  punto  N. 

Segundo,  si  y,  =  y„  el  gasto  del  canal  es  el  máximo  posible  (linea  AC  en 
la  figura  6.12o  y  el  punto  C  en  la  figura  6.126).  Nótese  que  si  y,  <  yc  enton¬ 
ces  el  canal  termina  en  una  calda  libre,  pero  el  gasto  no  excede  el  valor  repre¬ 
sentado  por  el  punto  C  en  la  figura  6.126. 

Tercero,  si  y,  >  y*,  entonces  el  perfil  es  una  curva  MI.  Para  que  se  presen¬ 
te  esta  situación,  se  deben  satisfacer  la  siguiente  condición:  y„  <  y,  <  y,. 
En  este  momento  la  longitud  del  perfil  MI  es  de  crucial  importancia.  Si  y,  es 
constante,  la  longitud  del  perfil  M  l.L’.no  puede  exceder  a  U  aunque  si  puede 
ser  menor  a  L.  En  este  último  caso  se  le  denomina  al  canal  como  largo  y  se 
dice  que  la  curva  MI  se  ha  "agotado":  Le.,  el  gasto  en  la  estación  de  aguas 
arriba  no  ae  afecta  por  y,  y  el  tirante  en  la  sección  inicial  es  el  normal.  Si 
L'  =  L,  entonces  el  gasto  en  el  canal  es  menor  que  el  gasto  normal. 

Cuarto,  8iy,<  y,  <  y»  se  tiene  un  perfil  M2  en  el  canal  y  las  relaciones  pa¬ 
ra  el  gasto  se  pueden  tratar  en  la  misma  forma  que  se  hizo  para  el  caso  del 
perfil  MI. 

Caso  II  (y2  =  constante) 


Tercero,  cuando  y,  <  y*  se  presenta  un  perfil  MI,  y  el  gasto  es  menor  que 
el  que  se  tendría  para  un  tirante  normal. 
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La  aplicación  de  estos  principios  bastantes  abstractos  se  examina  mejor  a 
través  de  un  ejemplo. 


EJEMPLO  6.11 

Un  canal  rectangular  de  12.0  m  (39  ft)  Deva  agua  desde  un  vaso  cuya 
elevación  superficial  es  de  3.0  m  (9.8  ft)  sobre  el  fondo  del  canal  en  la 
salida  del  vaso.  A  una  distancia  de  1000  m  (3280  ft)  aguas  abajo  del 
vaso  el  canal  se  contrae  a  un  ancho  de  7.3  m  (24  ft).  Si  n  =  0.02  y 
S  —  0.001,  determínese  el  gasto  que  se  extrae  del  vaso. 

Solución 

La  solución  de  este  problema  requiere  de  un  número  de  suposiciones 
que  serán  aceptadas  o  rechazadas  basándose  en  los  cálculos.  Por 

1.  Supóngase  que  la  contracción  no  es  lo  bastante  fuerte  para  produ¬ 
cir  una  reducción  en  el  gasto.  Bajo  este  supuesto,  el  flujo  en  el  ca¬ 
nal  es  uniforme,  y  la  solución  se  encuentra  calculando  las  condicio¬ 
nes  de  flujo  uniforme  sobre  un  rango  de  tirantes  hasta  que  la 
energía  especifica  en  el  canal  coincida  con  la  del  inicio  del  canal. 
Los  cálculos  se  resumen  en  la  tabla  6.18  donde 


A  partir  de  los  resultados  resumidos  en  esta  tabla,  se  determina 
que  el  gasto  sin  restricciones  del  canal  es  de  75.8  m’/s  (2680  ft’/s). 
Entonces  con  esta  limitante 

Q  7R8 


y  para  este  valor  de  q  el 

..tff 


—  -  10.4  (m'/s)/m  [112  (ftV»)/ft] 

critico  es.  de  la  ecuación  (2.2.6), 

'10.4!\W 

Jf)  "2.22»  (7.28  ft) 
y  la  energía  especifica  critica  de  la  ecuación  (2.2.8)  es 
E,  -  1.5y,  =  1.5(2.22)  =  3.33  m  (10.9  ft) 
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2  Si  se  supone  que  el  gasto  del  vaso  no  se  ve  afectado  por  la  contrac¬ 
ción,  entonces  el  tirante  aguas  arriba  de  la  contracción  se  encuen¬ 
tra  a  partir  de 


(75.8/12)8 

2(9-8)/ 


-  3.33  m  (10.9  ft) 

r 


donde  se  supone  que  no  se  tiene  ninguna  pérdida  de  energía  en  la 
entrada  a  la  contracción.  Al  resolver  esta  ecuación  por  tan¬ 
teos  resulta  que  y  =  3.15  m  (10.3  ft).  Con  esto  se  puede  estimar  el 
perfil  de  flujo  gradualmente  variado  aguas  arriba  a  partir  de  un  ti¬ 
rante  inicial,  e.g.,  ejemplo  6.1.  Los  resultados  de  este  análisis  se  re¬ 
sumen  en  la  tabla  6.18o.  Este  análisis  demuestra  que  para  Q  =  75.8 
m’/s  (2680  ft’/s)  el  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  se  extiende 
más  de  1500  m  (4920  ft)  aguas  arriba  de  la  entrada  al  canal.  Por  en¬ 
de,  se  concluye  que  la  contracción  de  aguas  abajo  controla  el  flujo 
en  el  canal. 


3.  Debido  a  que  la  contracción  a  1000  m  (3280  ft)  aguas  abajo  del  vaso 
afecta  el  gasto,  se  debe  determinar  un  nuevo  gasto  de  tanteo: 
se  debe  determinar  un  valor  de  Q  que  produzca  un  valor  de  £  en 
el  vaso  de  3.0  m  (9.8  ft).  Por  interpolación  en  la  tabla  6. 18,  se  estima 
que  el  valor  de  £  en  el  vaso  es  de  3.12  m  (10.2  ft)  para  Q  =  75.8 
m’/s  (2680  ft’/s);  por  lo  que,  el  valor  correcto  se  erró  por  0.12  m 
(0.39  ft).  El  valor  obvio  de  Q  para  un  segundo  tanteo  es  el  que  pro¬ 
duzca  una  £  =  0.12  m  (0.39  ft)  menor  que  la  dada  por  el  gasto  esti¬ 
mado  en  la  entrada  de  la  contracción  o 


B,  -  3.33  -  0.12  -  3.21  m  (10.5  ft) 

Con  este  valor  de  E, 

y,  m  S E,  -  *(3.21)  -  2.14  m  (7.02  ft) 
y  u,  -  \fgy,  -  1/9.8(2.14)  -  4.58  m/s  (15.0  ft) 


Q  -  u,y,5  =  4.58(2. 1 4)  (7.3)  -  71.6  =»  72  m’/s  (2540  ft3/») 

El  tirante  inmediatamente  aguas  arriba  de  la  contracción  se  estima 
con  una  solución  por  tanteos  de 


o  y  =  3.0  m  (9.8  ft).  El  perfil  de  flujo  gradualmente  variado  para 
Q  =  72.0  m’/s  (2540  ft’/s)  se  estima  en  la  tabla  6.185.  En  este  caso 
el  perfil  se  termina  o  "agota"  antes  de  que  se  llegue  al  vaso.  Por  lo 
tanto,  se  concluye  que  el  gasto  correcto  para  este  caso  se  presenta 
entre  los  75.8  m’/s  (2680  ff  la)  y  72.0  m’/s  (2540  ft’/s).  Se  obtiene 
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una  nueva  estimación  para  el  gasto  interpolando  en  las  tablas  6.18a 
y  6  de  73.3  ms/s  (2590  ft5/s).  Entonces 

9 "  f  “  TÍF  " 100  (mS/,)/m  l108 


por  tanteos  o  y  =  3.09  m  (10.0  ft).  La  validez  de  este  conjunto  de 
parámetros  se  confirma  en  la  tabla  6.18c. 
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FIGURA  616  Esquema  del  flujo  a  través  de  una  isla. 


C.  Si  la  elevación  de  la  superficie  del  liquido  aguas  abajo  aumenta  sobre  esta 
elevación,  el  flujo  se  ve  afectado  por  la  elevación  de  aguas  abajo  debido  a  que 
se  presentarla  un  salto  hidráulico  ahogado. 


Flujo  o  través  de  Islas 

En  canales  naturales,  pueden  existir  tramos  en  los  cuales  una  isla  larga  divide 
el  flujo  en  dos  canales  (Fig.  6.16).  Si  el  flujo  es  normal,  entonces  se  pueden  esti¬ 
mar  Q,  y  Q¡  a  partir  de  las  siguientes  ecuaciones: 

Q  -  9.  +  Q. 

«i  -  K,VS, 

Q,  -  K.VS, 

Aunque,  si  el  flujo  es  gradualmente  variado,  el  procedimiento  de  solución  es 
más  complejo. 

Si  el  flujo  es  gradualmente  variado  y  subcritico,  el  cálculo  empieza  en  la 
sección  B  Por  conveniencia,  se  define  a  E{  =  elevación  de  la  superficie  del 
agua  en  el  punto  A  estimándola  a  partir  del  punto  B  y  procediendo  hacia  el 
punto  A  por  medio  del  canal  1  y  E{  =  elevación  de  la  superficie  del  agua  en 
el  punto  A  por  medio  del  canal  2.  Los  gastos  Q,  y  Q„  se  suponen  de  tal  ma¬ 
nera  que  su  suma  total  sea  Q. 

Entonces  empleando  los  métodos  de  la  sección  6.3,  se  estiman  Ef  y  Ef  para 
los  gastos  Q,  y  Q¡  respectivamente.  Si  Ef  =  Ef,  como  deberla  de  ser  si  son 
correctos  los  valores  supuestos  de  Q,  y  Q¡,  entonces  la  solución  ha  sido  de¬ 
terminada.  En  general  se  requiere  de  varios  tanteos.  Se  pueden  emplear  dos 
gráficas  para  hacer  más  expedita  la  solución  (Fig.  6.17).  En  la  figura  6.17a, 
se  gráfica  a  Ef  en  función  de  Ef.  En  esta  figura,  se  traza  una  linea  a  45°,  y 
se  estima  la  elevación  correcta  del  punto  A  con  la  intersección  de  esta  linea 
con  la  curva  de  Ef  contra  E{  (punto  C).  Después  se  emplea  una  curva  auxi¬ 
liar  (Fig.  6.176)  de  Ef  contra  Q  para  estimar  <?,. 
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FIGURA  6.17  Solución  grá¬ 
fica  del  flujo  a  través  de  una 


1.  Cada  nodo  tiene  una  energía  total  asociada  a  éste  la  cual  es  común  a  cada 
elemento  o  conector  que  termina  en  el  nodo. 

2.  Se  debe  satisfacer  la  ecuación  de  continuidad  en  cada  nodo. 


El  tipo  mis  común  de  conector  es  un  canal  sin  pérdidas  menores.  En  este 
caso,  la  ecuación  de  energia  para  el  conector  del  nodo  de  aguas  arriba  i  con 
el  de  aguas  abajo  j  es 


E,-E¡  +  3 ,Lt 
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donde  L,  =  longitud  del  conector  k,  S,  =  pendiente  media  de  la  linea  de 
energía  entre  los  nodos  i  y  j, 


E  - 


(6.5.1) 


y  z  =  elevación  del  fondo  del  canal  sobre  un  plano  horizontal  de  comparación. 
Aunque  se  puede  emplear  cualquiera  de  las  definiciones  anteriores  para  S, 
[ecuaciones  (6.3.55)  a  (6.3.62)),  la  expresión  para  la  pendiente  media  de  fric¬ 
ción,  la  ecuación  (6.3.35),  es  la  que  se  empleará  aquí  o 

B,  -  B,  +  Lt  (6.5.2) 

La  pendiente  de  la  linea  de  energía  comúnmente  se  determina  con  la 
ecuación  de  Manning  [ecuación  (4.2.6))  o 


S- 


(fn'P” 

+,Am 


Al  combinar  esta  expresión  para  S  y  la  ecuación  (6.5.2)  se 
ecuación  para  el  gasto  en  conector  h  o 


•  [  2(E,  -  £,)  1  [££,££!' 

¡I  U  \  UM  *W\ 


obtiene  una 

(6.5.3) 


Aunque  la  ecuación  (6.5.3)  teóricamente  es  aplicable  sólo  a  canales  prismáti¬ 
cos,  puede  aplicarse  con  segundad  a  canales  moderadamente  no  prismáticos. 
Aunque,  si  se  presentase  un  cambio  abrupto  en  la  sección  transversal  del  ca¬ 
nal,  puede  ser  necesario  incluir  un  conector  que  tome  en  cuenta  las  pérdidas 
locales  o  menores  asociadas  con  el  cambio.  Ring  y  Brater  (1963)  sugieren  que 
la  ecuación  de  energía  de  una  pérdida  local  en  flujo  subcritico  es 


donde  K  = 


E, 


E, 


K><& 
tg  1 


i  coeficiente  de  pérdida.  Reordenando  esta  ecuación  se  obtiene 


Cuando  las  ecuaciones  del  elemento  definidas  arriba  se  combinan  con  la  con¬ 
tinuidad  escrita  en  cada  nodo,  se  obtiene  un  sistema  de  ecuaciones  simultá¬ 
neas  no  lineales  que  debe  resolverse.  La  ecuación  de  continuidad  en  cada  nodo 
está  dada  por 


*-£«*  +  «*- 


(6.5.6) 
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donde  M  es  el  número  de  conectares  para  el  nodo  i  y  Qm  =  gasto  adicionado 
en  el  nodo.  Al  aplicar  la  ecuación  (6.5.6)  al  nodo  2  en  la  figura  6.18  se  obtiene 
F,  -  Q,  -  Q,  -  Q,  +  Q«  -  0  (6.6.7) 

Entonces,  dado  que  Q„  =  0,  al  sustituir  las  ecuaciones  de  gasto  de  los  co¬ 
nectores  en  la  ecuación  (6.5.7)  resulta 


VMf 

4/M)f 

*/(*♦»]’ 


Modo  1 


F,  -  Qm  -  Q,  -  0 

*  0  y  sustituyendo  la  ecuación  16 

„  *  [2(g.-EJ  //Pff 

-  [ — K —  /  te 


+  ®] 


Nodo  3 


F,  -  Q,  +  Q,  -  Q,  +  Qn  -  0 


ó  [2(g.-ft)  /(Pí?  . 

*  f  2(Ei  -  SJ  /(Ptf  . 

n,  [  t,  /  MP  3SF/J  (6.5.10) 

En  un  problema  típico  de  flujo  gradualmente  variado,  las  incógnitas  serian 
con  seguridad  Q„  Q„  E„  E„  y  E,.  El  tirante  y  el  gasto  en  el  nodo  4  serian 
generalmente  conocidos  y,  por  ende.  E,.  También,  dado  que  por  definición  el 
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flujo  es  peramenente,  Q„  =  Q.«.  Ya  que  el  sistema  de  ecuaciones  que  rigen 
este  problema  es  no  lineal,  no  es  posible  encontrar  una  solución  directa;  aun¬ 
que,  se  puede  llevar  a  cabo  una  solución  por  tanteos.  Los  pasos  para  obtener 
una  solución  son: 

1.  Se  suponen  valores  de  tanteo  de  £,,  £,.  y  E¡.  La  velocidad  de, convergen¬ 
cia  del  procedimiento  de  solución  por  tanteos  depende  de  la  precisión  de 
los  valores  supuestos  inicialmente.  Wylie  (1972)  empezó  sus  soluciones  su¬ 
poniendo  una  energía  constante  en  todo  el  sistema. 

2.  Con  los  valores  supuestos  de  £¡.  £„  y  £„  se  emplean  las  ecuaciones  (6.5.1) 
y  (6.5.3)  para  determinar  los  valores  correspondientes  de  los  tirantes  y  gas¬ 
tos  de  cada  elemento. 

3.  Se  emplean  ahora  las  ecuaciones  (6.5.8)  a  (6.6.10)  para  calcular  los  valores 
de  F„  F„  y  F¡.  Si  los  valores  de  estas  funciones  con  cero  o  cumplen  con  un 
criterio  predeterminado  de  error,  entonces  se  ha  completado  la  solución  y 
los  valores  supuestos  de  £„  Ev  y  £,  son  los  correctos.  Si  este  no  fuera  el 
caso,  los  valores  de  £„  £,.  y  E,  se  corrigen  y  se  repiten  los  pasos  2  y  3 
hasta  que  se  cumpla  el  criterio  de  error. 

Wylie  (1972)  empleó  una  técnica  de  iteración  tipo  Newton-Raphson  para  lo¬ 
grar  la  solución. 
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SINOPSIS 

En  este  capitulo  se  considera  y  demuestra  el  diseño  de  canales  revesti¬ 
dos.  no  revestidos  y  revestidos  con  pasto  junto  con  los  procedimientos  de 
cálculo  para  cada  tipo  de  canal. 

Se  presenta,  para  los  canales  revestidos,  rectangulares,  trapeciales  y 
triangulares  una  técnico  para  minimizar  los  costos  del  material  de  revesti¬ 
miento.  Esta  técnica  es  particularmente  útil  para  canales  con  secciones 
muy  alargadas  donde  los  procedimientos  de  construcción  se  pueden 
orientar  hacia  la  minimización  de  los  costos  de  material  o  en  situaciones 
en  las  que  los  costos  de  mano  de  obra  son  pequeños  en  relación  a  los 
de  los  materiales  de  revestimientos. 

Se  analizo,  para  el  caso  de  los  canales  no  revestidos,  técnicas  basadas 
en  los  principios  de  velocidad  máxima  y  del  inicio  del  movimiento  de  fon¬ 
do,  pero  se  recomienda  un  procedimiento  basado  en  el  principio  de  la 
fuerza  tractiva.  Usando  el  principio  de  la  tuerza  tractlva,  se  desarrollan  las 
ecuaciones  que  definen  la  sección  hidráulicamente  estable  y  se  de¬ 
muestra  su  aplicación  con  un  ejemplo.  Por  último,  se  tratan  métodos 
empíricos  y  teóricos  para  la  estimación  de  la  infiltración  en  un  canal  no 
revestido. 

En  la  última  sección  de  este  capitulo,  se  estudia  el  método  del  U  S.  Solí 
Conservation  Service  (Servicio  de  Conversión  de  Suelos  de  Estados  Uni¬ 
dos)  para  el  diseño  de  canales  revestidos  con  pasto.  Además  se  analiza 
un  procedimiento  para  el  diseño  de  canales  revestidos  con  pasto  con  su 
centro  revestido  por  gravo. 


7.1  INTRODUCCIÓN 

Un  tema  de  capital  importancia  en  el  área  de  la  hidráulica  de  canales  es  el  di¬ 
seño  de  canales  capaces  de  transportar  agua  entre  dos  puntos  de  una  forma 
segura  a  un  costo  óptimo.  Aunque  economía,  seguridad  y  estética  siempre 
se  deben  considerar,  en  este  capitulo  sólo  se  tratarán  los  aspectos  hidráuli¬ 
cos  del  diseño  de  canales.  Además,  este  estudio  se  limitará  al  diseño  de  cana¬ 
les  para  flujo  uniforme,  y  de  éstos  sólo  tres  serán  tratados:  1)  revestidos  o 
no  erosionables;  2)  no  revestidos,  de  tierra  o  erosionables;  y  31  revestidos,  por 
pasto.  Al  examinar  los  procedimientos  de  diseño  para  éstos  tipos  de  canales, 
se  encuentran  algunos  conceptos  básicos  comunes  a  los  tres,  los  cuales  se  tra¬ 
tarán  primero. 

A  partir  de  la  ecuación  de  Manning  y  Chezy.  se  desprende  que  la  capacidad 
de  gasto  de  un  canal  aumenta  al  incrementarse  el  radio  hidráulico  o  disminuir 
el  perímetro  mojado.  Por  lo  tanto,  desde  el  punto  de  vista  de  la  hidráulica, 
hay  para  todas  las  secciones  transversales  de  una  forma  geométrica  determi¬ 
nada  un  área  óptima  para  el  conjunto  de  dimensiones  de  la  forma  dada.  De 
todas  las  posibles  secciones  transversales,  la  mejor  sección  hidráulica  dada 
por  el  semicírculo,  ya  que,  para  un  área  dada,  tiene  el  menor  perímetro  moja- 
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do.  Las  proporciones  de  la  sección  hidráulica  óptima  para  una  forma  geomé¬ 
trica  dada  se  pueden  derivar  fácilmente  (véase  a  Streeter  y  Wylie,  1975;  los 
elementos  geométricos  de  éstas  secciones  se  encuentran  en  la  tabla  7.1).  Nó¬ 
tese.  que  desde  el  punto  de  vista  práctico  la  sección  óptima  hidráulica  no  es 
necesariamente  la  más  económica.  En  la  práctica  se  deben  considerar  los  si¬ 
guientes  factores; 

1.  La  óptima  sección  hidráulica  minimiza  el  área  requerida  para  pasar  un 
gasto  dado;  aunque  a  veces,  el  área  de  excavación  necesaria  para  lograr  el 
área  de  flujo  requerida  por  la  óptima  sección  hidráulica  puede  set  signifi¬ 
cativamente  mayor  si  se  considera  la  remoción  del  volumen  sobrante. 

2.  Puede  resultar  imposible  la  construcción  de  una  óptima  sección  hidráuli¬ 
ca  estable  con  el  material  natural  disponible.  Al  tener  que  revestir  el  canal 
el  costo  del  revestimiento  puede  ser  comparable  al  de  la  excavación. 

3.  El  costo  de  la  excavación  no  depende  solamente  de  la  cantidad  de  material 
que  se  debe  remover,  sino  también  de  la  facilidad  de  acceso  al  sitio  y  el  cos¬ 
to  del  material  desechado  producto  de  la  excavación. 

4.  La  pendiente  del  canal  en  muchos  casos  también  se  debe  considerar  como 
una  variable  ya  que  no  está  determinada  completamente  por  las  condicio¬ 
nes  topográficas.  Por  ejemplo,  aunque  una  pendiente  suave  pueda  requerir 
de  mayor  sección  transversal  para  pasar  un  gasto  dado,  el  costo  de  la  exca¬ 
vación  del  sobrante  se  puede  reducir. 

El  término  velocidad  mínima  permisible  se  refiere  a  la  menor  velocidad  que 
no  permite  la  sedimentación  y  crecimiento  vegetal.  Generalmente  una  veloci¬ 
dad  de  2  a  3  ft./s  (0.61  a  0.91  m/s)  previene  la  sedimentación  cuando  la  concen- 


TABLA  7.1  Elementos  geométricos  de  las  secciones  hidráulicas  óptimas 


Sección  transversal 

Area 

A 

Vo 

Radio 

hidráulico 

superficial 

T 

Tirante 

hidráulico 

D 

Trapecial:  medio 

1.73  y* 

3.46  y 

0.500  y 

2.31  y 

0.750  y 

Rectángulo:  medio 

2y> 

4y 

0.500  y 

2y 

y 

Triángulo:  medio 

y* 

2.83  y 

0.354  y 

2y 

0.500  y 

Semicírculo 

0.500  ry1 

ay 

0.500  y 

2y 

0.250  ay 

Párabola:  T=  2vf2y 

1-89  y» 

3.77  y 

0.500  y 

283  y 

0.667  y 

Catenaria  hidráulica 

1.40  y* 

2.98  y 

0.468  y 

1.92  y 

0.728  y 
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’/s  186  m’/s)  con  tirantes  relativamente  grandes  (Chow  1959).  Una  estima¬ 
ción  preliminar  para  estimar  el  bordo  libre  de  canales  no  revestidos  puede 
obtenerse  mediante. 

F-VCÍ  (7.1.1) 

donde  F  =  bordo  libre  en  ft. 

y  =  tirante  de  diseño  en  ft. 

C  =  un  coeficiente  que  varia  de  1.5  para  Q  =  20  ft.’/s  (0.57  m’/s)  a 
2.6  para  Q  =  3000  ft’/s  (85  m’/s) 

Cuando  se  tiene  flujo  en  una  curva,  se  produce  una  sobreelevación  en  el  ta¬ 
lud  exterior  de  ésta  con  una  subelevación  correspondiente  en  la  parte  inte¬ 
rior.  Al  diseñar  el  canal  se  deben  de  estimar  estos  cambios  en  elevaciones.  Si 
se  supone  que  todo  el  flujo  se  mueve  alrededor  de  la  curva  con  una  velocidad 


(7.1.2) 


FISURA  7.1  Bordo  Ubre  para  lai 
1963.1 

donde  Ah  =  cambio  de  la  elevación  de  la  superficie  libre  a  través  del  canal 
b  =  ancho  del  canal 

R  =  radio  de  giro  de  la  curva  al  centro  del  canal 

La  ecuación  (7.1.2)  siempre  subestima  el  valor  de  Ah  debido  a  su  suposición 
sobre  la  velocidad  media.  En  algunos  casos,  esta  ecuación  puede  subestimar 
por  hasta  un  50%  (Houk.  1956).  Si  se  aplica  la  segunda  ley  del  movimiento  de 
Newton  a  cada  linea  de  corriente  en  su  paso  alrededor  de  la  curva,  se  puede 
demostrar  que  el  perfil  transversal  de  la  superficie  del  agua  está  dado  por  una 
curva  con  la  siguiente  forma 


h  =  2J-log-> 


(7.1.3) 


donde  R0  y  /(,  son  los  radios  exteriores  e  interiores  de  la  curva.  Woodward 
(1920,  1941)  supuso  que  la  velocidad  del  flujo  era  cero  en  los  taludes  y  que 
tenia  una  máxima  u„  al  centro  del  canal.  Entre  los  taludes  y  el  centro,  la  ve¬ 
locidad  variaba  en  forma  parabólica.  Al  aplicar  la  segunda  ley  de  Newton  a 
estas  suposiciones  se  tiene, 


f  20  S  16R3 


r-  1  ln 


2R  + 


(7.1.4) 
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De  estas  tres  ecuaciones,  la  (7.1.4)  da  la  mejor  estimación  del  valor  de  A h.  Se 
tratará  en  una  sección  posterior  del  capitulo  el  tema  de  la  sobreelevación  en 
curvas  con  más  detalle  pero  las  ecuaciones  anteriores  son  una  buena  base  pa¬ 
ra  diseñar  preliminares. 

No  hay  reglas  fijas  que  determinen  el  máximo  radio  de  curvatura  en  cana¬ 
les.  Shurky  (1950),  encontró,  usando  resultados  experimentales,  que  el  efecto 
de  las  curvas  es  despreciable  cuando  el  radio  de  curvatura  al  centro  dél  canal 
era  mayor  que  tres  veces  el  ancho  del  fondo  del  canal  En  la  India,  los  radios 
mínimos  de  curvatura  son  por  lo  general  mayores  que  los  usados  en  Estados 
Unidos.  Por  ejemplo,  algunos  ingenieros  hindúes  recomiendan  un  radio  míni¬ 
mo  de  300  ft.  (91  m)  para  canales  con  gastos  menores  de  10  ft.“/s  (0.30  nvVs) 
a  5000  ft.  (1600  m)  para  canales  con  gastos  mayores  a  los  3000  ft.s/s  (85  m3 4 5/s) 
(Houk,  1956). 

El  ancho  de  los  taludes  del  canal  por  lo  común  se  determinan  con  base  en 
varias  consideraciones  que  incluyen  el  tamaño  del  canal,  la  cantidad  de  mate¬ 
rial  de  excavación  disponible  para  la  construcción  de  los  taludes,  y  la  necesi¬ 
dad  de  caminos  de  mantenimiento.  Cuando  se  necesitan  caminos,  los  anchos 
superiores  para  canales  revestidos  y  no  revestidos  son  de  16  ft.  (5  m)  o  más. 
A  parte  superior  del  talud  se  le  da  una  pendiente  hacia  afuera  del  canal  para 
que  la  lluvia  no  fluya  hacia  el  canaL  Los  anchos  de  los  taludes  deben  ser  lo  sufi¬ 
cientemente  grandes  para  proveer  de  estabilidad  contra  la  presión  del  agua 
que  conduce  el  canal  y  no  permitir  la  infiltración  del  agua  debajo  del  nivel  del 
suelo  a  la  pared  exterior  de  los  taludes. 
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Los  canales  revestidos  se  construyen  por  las  siguientes  cinco  razones  primor- 

1.  Permitir  el  transporte  de  agua  a  altas  velocidades  a  través  de  terreno  con 
excavaciones  profundas  o  difíciles  en  forma  económica. 

2.  Permitir  el  transporte  de  agua  a  alta  velocidad  con  un  costo  reducido  de 
construcción. 

3.  Disminuir  la  infiltración,  conservando  el  agua  y  reduciendo  la  sobrecarga 
en  los  terrenos  adyacentes  al  canal. 

4.  Reducir  el  costo  anual  de  operación  y  mantenimiento. 

5.  Asegurar  la  estabilidad  de  la  sección  transversal  del  canal. 

El  diseño  de  canales  revestidos  desde  el  punto  de  vista  de  la  ingeniería  hi¬ 
dráulica  es  un  proceso  bastante  elemental  que  consiste  generalmente  en  d¡- 
mensionar  un  tipo  supuesto  de  sección  transversal  del  canal.  Algunas 
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Procedimiento 


Estímense  el  valor  de  n  o  C  pata  el  material  de  revestimient 
Calcúlese  el  factor  de  sección 


«  ■  1.49  en  unidades  inglesas  y  1  en  unidades  SI 
Resuélvase  la  ecuación  dd  factor  de  sección  para  yv  usando 
las  expresiones  para  Ay  R  (Tabla  1.11.  En  la  figura  5.2  se 
encuentra  un  procedimiento  de  edículo  para  la  solución  de  la 
ecuación  del  factor  de  sección.  Nota:  este  paso  puede  requerir 
suposiciones  sobre  los  taludes,  ancho  de  fondo,  etc. 

Si  se  requiera  de  la  sección  hidráulica  óptima,  calcúlese  los 
parámetros  del  canal  con  la  tabla  7.1;  de  otra  forma  calcúlese 
con  la  tabla  1.1  usando  el  y„  del  paso  3. 

Verifiqúese:  1.  La  velocidad  mínima  permisible  para  agua 

que  transporta  sedimentos  y  para  vegetación. 
2.  El  número  de  Fraude. 

Estímese:  1.  La  altura  requerida  del  revestimiento  sobre  la 
superficie  def  agua,  figura  7.1. 

2.  El  bordo  libre  requerido,  figura  7.1. 


secciones  típicas  de  canales  revestidos  usados  en  proyectos  de  irrigación  en 
Estados  Unidos  se  encuentran  en  la  tabla  7.3  y  una  sección  tipo  del  canal 
"All-American"  se  muestra  en  la  figura  7.2.  En  Willison  (1958)  y  anónimo 
(1963)  se  puede  encontrar  información  sobre  revestimientos.  En  la  tabla  7.4 


hidgAuuca  de  canales  abírtos 


se  recomienda  un  procedimiento  en  forma  resumida.  En  esta  tabla,  se  supone 
que  el  gasto  de  diseño  QD.  la  pendiente  S.  el  tipo  de  sección  transversal,  e.g., 
trapecial,  y  el  material  de  revestimiento  fueron  seleccionados  con  anterioridad 
al  proceso  de  diseño. 


EJEMPLO  7.1 

Un  canal  trapecial  se  debe  diseñar  para  un  gasto  de  400  ft.s/s  (11 
m’/s).  El  revestimiento  del  canal  es  de  concreto  acabado  con  llana  de 
madera,  y  la  pendiente  es  de  0.0016.  Determínense  las  dimensiones 
adecuadas  del  canal. 


Solución 

Paso  I  Estímese  la  n  de  Manning. 

n  -  0.015  (Tabla  4.8) 


Paso  2  Calcúlese  el  factor  de  sección. 


Q-^ARmVS 


AR™  - 


nQ 

1.49  VS 


(0.015)400 

1.49V0.0016 


100.7 


Paso  3  Supóngase  que  6  =  20  ft.  (6.1  m)  y  a  =  2.  Resuélvase  la  ecua¬ 
ción  del  factor  de  sección  (paso  2)  para  y. 


y,  -  2.5  ft  (0.76  m) 

Paso  4  Dado  que  no  se  requiere  la  sección  hidráulica  óptima,  se  omi¬ 
te  este  paso  en  la  tabla  7.4. 

Paso  5  Verifiqúese  la  velocidad  mínima  permisible  y  el  número  de 


A  -  (6  +  iy)y  -  (20  +  2(2.5)12.5  -  62.5  ft*  (5.8  m*) 

S  -  ^  ^  -  6.4  ft/s  (2.0  m/s) 

Esta  velocidad  debe  prevenir  el  crecimiento  vegetal  y  la  sedi¬ 
mentación. 


Por  consiguiente,  ■ 


flujo  subcrltico. 
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Paso  6  a)  Estímese  la  altura  del  revestimiento  sobre  la  superficie  li¬ 
bre  del  agua  (Fig.  7.1|  =  1.2  ft  (0.37)  mi. 

6)  Estímese  la  altura  del  talud  del  canal  sobre  la  superficie  del 
agua  (Fig.  7.1)  =  2.9  ft  (0.88  m). 


Los  resultados  de  este  diseño  se  resumen  en  la  figura  7.3 


tancia  en  el  dimensionamiento  de  los  canales  revestidos  es  el  factor  de  sec¬ 
ción,  (Ec.  5.1.5).  Para  secciones  trapeciales,  rectangulares  y  triangulares  el 
factor  de  sección  vale 


Apm  _  *!ü  =  (ty  +  *yY/’  _  Qn_ 
P”  |4  +  2yVrTPl“  *VS 


FIGURA  7.3  Resumen  de  los  resultados  del  ejemplo  7.1 
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z  =  talud 

6  —  ancho  del  fondo 

S  =  pendiente  del  canal 
n  =  coeficiente  de  Manning 
Q  =  gasto  de  diseño 

*  =  una  constante  igual  a  1.49  para  el  sistema  inglés  y  1.00  para  el 
métrico 


La  ecuación  (7.2.1)  se  puede  reordenar  dando  una  solución  implícita  para  el 


[Wyl  +  zyTT?!'11/  Qn  \“ 
(<6/y)  +  rl“  l  4\/s  ) 


En  la  ecuación  (7.2.2)  si  6/y  y  el  talud  z  son  datos,  entonces  puede  resolverse 
en  forma  explícita  6  y  y. 

El  costo  del  material  usado  en  el  revestimiento  por  lo  común  se  da  como  una 
función  del  volumen  de  materia]  usado.  Por  ejemplo,  si  el  espesor  del  revesti¬ 
miento  está  especificado,  el  costo  por  unidad  de  largo  del  canal  es  sólo  fun¬ 
ción  del  perímetro  mojado  más  el  bordo  libre  y  el  material  usado  en  las 
esquinas  (Fig.  7.4).  Referente  a  la  figura  7.4 


C. 

y 


i  volumen  \ 
’  \  unidad  de  j 
longitud 


««»( 6  +  61 


Bb  +  k 


(7.2.3) 


longitud 

C-C,  +  C.  -6B  +  *  +  2T(y  +  F)Vzl  +  1  (7.2.6) 


donde 


C  =  Costo  total  del  material  por  unidad  de  longitud 
C4  =  costo  del  material  de  fondo  por  unidad  de  largo 
C,  =  costo  del  material  de  los  taludes  por  unidad  de  largo  del  canal 
6'  =  ancho  de  la  esquina  de  fondo 
t(  =  espesor  del  revestimiento  de  fondo 


FIGURA  7.4  Definición  de  las  dimen¬ 
siones  para  la  optimización  de  costos  de 
canales  trapeciales.  (Tnut,  19821. 


cambios  marginales  en  el  factor  de  sección  es  igual  a  los  cambios  en  los  costos. 


á(AfiM)/áó  iC/db 
HARm)!dy  "  aCI9y 


sujeta  a  la  ecuación  (7.2.1)  representa  la  solución  óptima  o  de  mínimo  costo 
al  problema.  Si  las  ecuaciones  (7.2.1)  y  (7.2.5)  se  sustituyen  en  la  (7.2.6)  y  se 
simplifica  el  resultado,  se  obtiene  la  siguiente  solución  óptima. 


K,  »  20(r’  +  1)  -  ^  l  +  4(f)J  (7.2.8) 

Kt-(l-f)6V?TI-l<te(f)  (7.2.9) 


K,-  -S| 


(7.2.10) 
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Ent 


de  6/y  para  resolver  la  ecuación  (7.2.2)  i 


-K,+ 


(7.2.11) 


la  cual  es  función  de  z  y  la  razón  entre  los  costos  unitarios  del  material  de 
fondo  y  de  los  taludes.  Un  procedimiento  tipico  de  solución  es  el  siguiente: 


1.  Dados  los  valores  de  &  Q,  a,  z,  B,  y  r  se  determinan  los  valores  de  ff„  K¡ 
y  K,  con  las  ecuaciones  (7.2.8)  a  (7.2.10). 

2.  Se  estima  la  menor  razón  de  costos  bly  con  la  ecuación  (7.2.11). 

3.  El  tirante  que  produce  el  menor  costo  se  obtiene  con  la  ecuación  (7.2.2). 

4.  El  ancho  de  fondo  para  el  menor  costo  se  obtiene  multiplicando  y  por  la 
razón  bly. 


EJEMPLO  7  2 

Un  canal  trapecial  se  debe  diseñar  para  un  gasto  de  0.08  m’/s  (2.8 
ft.s/s|  con  una  pendiente  de  0.001.  Si  n  =  0.014.  B  =  $3.20  por  metro 
cuadrado  ($0.30  por  M,  r  =  $2.00  por  metro  cuadrado  ($0.19  por  ft.1), 
z  =  0.5.  el  bordo  libre  vertical  requerido  es  de  0.15  m  (0.5  ft.).  y  el  cos¬ 
to  de  material  para  las  esquinas  es  de  $0.35  por  metro  (0.11  por  ft.), 
determínese  el  tirante  y  ancho  de  fondo  para  minimizar  el  costo  del 
revestimiento.  Este  ejemplo  fue  presentado  por  primera  vez  por  Trout 
(1982). 

Solución 

Este  ejemplo  puede  resolverse  algebraicamente  o  gráficamente.  Como 
se  demostrará,  el  procedimiento  algebraico  es  más  rápido,  pero  el 
gráfico  se  puede  usar  para  dar  respuesta  a  otras  interrogantes  impor- 

El  primer  paso  en  el  procedimiento  algebraico  directo  es  el  de  deter¬ 
minar  los  valores  K¡  y  X,  a  partir  de  los  datos.  De  la  ecuación  (7.2.8) 


K,  «  20^’  +  1)  -  [l  +  4'  ®  ]  4z(z*  +  l)'n 

=  20(0.5*  +  1)  -  [  1  +  4 1  y  i  J  (4)(0.5)(0.5*  +  l)w 
=  8.45 
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y  de  la  ecuación  (7.2.9) 

"  #(l  “  f  )<*'*  +  1,“  ~  10í| 

-  6  (‘  -  Y  )  (0-5’  +  l)w  -  10(0.5)  (  y  j 
=  -12.0 

Entonces,  la  razón  6/y  para  la  sección  revestida  de  costo  óptimo  está 
dada  por  la  ecuación  (7.2.11)  o 


-Kj  + 


_ _ 2(8.46) _ 

-(-12.0)  +  | (—12.0)’  +  20  ^  y  j  (8.45)  j 
-  0.522 


Con  el  valor  óptimo  de  6/y  establecido,  la  ecuación  (7.2.2)  puede  em¬ 
plearse  para  encontrar  el  tirante  óptimo  o 

[(6/y)  +  2(r*  +  l)1'»)1*  /  Q„  \M 
Wy)  +  z]“  UVSJ 
_  [0.522  +  2(0,5*  +  pl/»|l,«  (  0,08(0.014)  ]** 

(0.522  +  0.5)M  l  Í.OVOOÓÍ  J 
-  0.36  m  (1.2  ft) 

y  entonces, 

6  “  “  i"  “  0.522(0.36)  -  0.19  m  (0.62  ft) 

El  costo  mínimo  de)  revestimiento  por  unidad  de  largo  del  canal  se 
puede  calcular  con  la  ecuación  (7.2.5)  o 

C  =  0.19(3.20)  +  2(2)(0.36  +  0.15)10.5’  +  I)w  +  0.35 
=  83.24  por  m  ($0.99  por  ft) 

Otro  método  para  resolver  este  problema  es  la  representación  grá¬ 
fica  de  las  ecuaciones  (7.2.2)  y  (7.2.11).  En  la  figura  7.5  se  muestra  una 
solución  para  el  caso  especifico  de  z  =  0.5.  En  esta  figura,  las  cur¬ 
vas  representan  los  valores  del  factor  de  sección  y  las  rectas  desde  el 
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se  tiene  que 

y  “  0.36  m  (1.2  ft) 
y  6  -  0.19  m  (0.62  ft) 


Con  estos  valores  el  costo  mínimo  de  revestimiento  se  puede  calcular 
de  la  misma  forma  que  antes. 

Una  vez  que  una  figura  como  la  7.5  se  ha  construido  para  un  talud 
dado,  pueden  responderse  otras  importantes  y  pertinentes  preguntas. 
Por  ejemplo,  ¿cuál  serla  el  costo  adicional  con  los  datos  especificados 
si  las  únicas  secciones  constructivas  disponibles  tienen  un  espesor  de 


0.4  m  (1.3  ft.)?  El  i 
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0  C  -  0.4(3.20)  +  2(2)(0.25  +  0.15X0.5*  +  l)1"  +  0.35 

-  S3.42  por  m  <81.04  por  ftl 
Por  lo  que.  usando  las  secciones  disponibles,  se  tiene 

Porcentaje  de  aumento  =  ^  (100)  =*  5.6% 

sobre  el  costo  mínimo  de  material  incurrido. 

Otra  cuestión  que  se  debe  examinar  es  la  sensibilidad  del  costo  del 
material  de  revestimiento  en  fundón  de  los  valores  de  los  taludes.  En 
la  figura  7.6  se  muestra  la  variadón  del  costo  en  fundón  del  talud  pa¬ 
ra  los  datos  de  costo  y  gasto  de  este  ejemplo.  El  costo  mínimo  de  re¬ 
vestimiento  se  tiene  para  r  =  0.65.  Para  un  talud  de  0.92,  el  ancho 
óptimo  de  fondo  del  canal  se  hace  cero,  y  la  sección  óptima  se  con¬ 
vierte  en  un  triángulo.  De  las  figuras  7.5  y  7.6  se  conduye  que  los  cos¬ 
tos  de  revestimiento  son  poco  sensibles  a  variaciones  en  las 
dimensiones  de  la  secdón  transversal  si  éstas  no  se  desvian  excesiva¬ 
mente  de  las  dimensiones  óptimas. 


7.3  DISEÑO  DE  CANALES  NO  REVESTIDOS,  ESTABLES  DE  TIERRA:  UN  DISEÑO  GENERAL 
BASADO  EN  EL  METODO  DE  LA  FUERZA  TRACTIVA 

En  comparación  con  el  diseño  de  canales  revestidos  el  diseño  de  canales  no 
revestidos  o  erosionabas,  estables  de  tierra  es  un  proceso  complejo  que  invo¬ 
lucra  muchos  parámetros,  la  mayor  parte  de  los  cuales  no  son  cuantificables 
en  forma  precisa. 


FIGURA  7.6  Costo  total  del  revestimiento  en  fun¬ 
dón  del  talud 


l?ííí 


hiorAuuca  de  canales  abiertos 


donde  A  =  área  transversal  del  canal 

L  —  longitud  del  volumen  de  control 
S  =  pendiente  del  canal 


La  fuerza  tractiva  ui 


los  taludes  0.76 yy¿  (Lañe,  1955). 
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donde  K  =  razón  de  fuerza  tractiva. 

Nótese  que  la  razón  de  fuerza  tractiva  está  en  función  del  ángulo  del  ta¬ 
lud  y  del  ángulo  de  reposo  del  material  perimetral.  En  el  caso  de  materiales 
cohesivos  o  finos  no  cohesivos,  el  ángulo  de  reposo  es  muy  pequeño  por  lo  que 
se  puede  tomar  como  cero;  para  estos  materiales  las  fuerzas  de  cohesión 
son  significativamente  mayores  que  la  componente  gravitacional  que  tiende 
a  hacer  rodar  las  partículas  por  el  talud.  Lañe  (1955)  encontró  que,  en  general, 
el  ángulo  de  reposo  es  directamente  proporcional  al  tamaño  y  angulosidad  de 
la  partícula.  Los  datos  de  laboratorio  disponibles  a  Lañe  (1955)  se  resumen 
en  la  figura  7.9.  En  esta  figura,  el  tamaño  de  la  partícula  está  dado  por  el 
diámetro  en  el  cual  25%  de  todas  las  partículas,  medidas  por  peso,  son  mayo¬ 
res  a  éste.  Con  respecto  a  los  datos  resumidos  en  esta  figura,  se  debe  notar 
lo  siguiente.  Primero,  no  se  dispuso  de  suficiente  tiempo  para  llevar  a  cabo  un 
número  suficiente  de  experimentos;  esto  produjo  una  gran  dispersión  de  los 
datos.  Segundo,  los  ángulos  de  reposo  están  limitados  por  41°  para  material 
angular  y  por  39°  para  material  muy  redondeado  debido  a  la  dispersión  de  los 
datos  en  el  material  más  grande. 

Para  material  grueso,  no  cohesivo,  los  datos  de  laboratorio  de  Lañe  (1955) 
indican  que  el  esfuerzo  tr'activo  permisible  máximo  en  libras  por  ft.!  es  de 
0.4  veces  el  25%  del  diámetro  de  las  partículas  en  pulgadas.  Reconociendo 
el  hecho  de  que  canales  reales  pueden  aguantar  fuerzas  tractivas  mayores 
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que  las  proyectadas  por  los  experimentos,  Lañe  (1955)  también  recabó  in¬ 
formación  sobre  canales  reales.  Estos  datos  de  campo  se  encontraban  como 
velocidades  máximas  permisibles  y  tuvieron  que  ser  transformados  a  datos 
de  cortantes—  un  procedimiento  que  requirió  de  numerosas  suposiciones  so¬ 
bre  el  tamaño  del  canal  y  el  tirante  de  flujo.  Por  ejemplo,  en  las  columnas  (4), 
(6),  (8),  y  (10)  de  la  tabla  7.5  los  datos  de  Fortier  y  Scobey  (1926)  se  convirtieron 
en  datos  de  fuerza  tractiva.  Los  resultados  de  la  recabación  de  datos  de  cam¬ 
po  de  Lañe  se  resumen  en  la  figura  7.10a  En  esta  figura,  para  el  material  fino 
no  cohesivo,  Le.,  diámetros  medios  menores  de  5  mm  (0.254  in|,  el  tamaño  es¬ 
pecificado  es  el  diámetro  mediano  de  una  partícula  de  la  cual  50%  fue  mayor 
en  peso.  Los  datos  sobre  el  esfuerzo  tractivo  permisible  para  canales  construi¬ 
dos  con  material  cohesivo  fueron  presentados  por  Chow  (1959)  y  se  encuentran 
resumidos  en  la  figura  7.106.  Se  cree  que  estas  tablas  dan  información  conser¬ 
vadora  para  el  diseño,  y  que  ya  traen  incorporadas  un  factor  de  seguridad. 

Lañe  (1955)  reconoció  que  los  canales  sinuosos  socavan  más  fácilmente 
que  los  alineados.  Para  tomar  en  cuenta  esta  observación  en  el  método  de  la 
hierza  tractiva.  Lañe  desarrolló  las  siguientes  definiciones.  Los  canales  rec¬ 
tos,  tienen  alineaciones  rectas  o  ligeramente  curvas  y  por  lo  común  son  cana¬ 
les  construidos  en  planicies  horizontales.  Los  canales  ligeramente  sinuosos 
tienen  grados  de  curvatura  típicos  de  canales  sobre  topografía  ligeramente 
ondulante.  Los  canales  moderadamente  sinuosos  tienen  un  grado  de  curvatu¬ 
ra  típico  de  topografía  moderadamente  ondulosa.  Los  canales  muy  sinuosos 
tienen  un  grado  de  curvatura  típico  de  canales  al  pie  de  cerros  o  en  montañas. 
Usando  estas  definiciones,  pueden  precisarse  los  coeficientes  de  corrección 
(véase  tabla  7.6). 

Aun  con  las  limitaciones  de  los  datos  disponibles  sobre  las  fuerzas  tracti- 
vas,  esta  metodología  es  superior  a  la  del  método  de  velocidad  máxima  per¬ 
misible.  En  esencia,  al  nivel  de  principios  básicos,  los  dos  métodos  son 
análogos.  Por  ejemplo,  el  método  de  la  velocidad  máxima  permisible  recono¬ 
ce  que  si  el  tirante  es  significativamente  diferente  a  3  ft  (0.91  m),  se  necesita 
de  un  factor  de  corrección  (Chow  1959).  Mehrotra  (1983)  demostró  que  el  coe¬ 
ficiente  de  corrección  requerido  puede  desarrollarse  a  partir  de  principios  “bá¬ 
sicos".  De  la  ecuación  (7.3.1)  la  fuerza  tractiva  critica  en  la  frontera  del  canal 


TABLA  7.6  Comparación  de  las  fuerzas  trac  ti  vas 
máximas  para  canales  con  diversos  grados  de 
sinuosidad  (Lañe  19551 


Fuerza  tractiva 

Grado  de  sinuosidad  limitante  relativa 


Canales  rectos 
Canales  poco  sinuosos 
Canales  moderadamente 
Canales  muy  sinuosos 
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para  un  tirante  y,  es 

r,  -  yR,S,  (7.3.8) 

Donde  R,  y  S¡  son  el  radio  hidráulico  y  la  pendiente,  respectivamente,  co¬ 
rrespondiente  al  tirante  y,.  Por  lo  que,  para  cualquier  tirante  normal  y,  en  un 
canal  cuyo  fondo  se  compone  del  mismo  tipo  de  suelo,  la  fuerza  tractiva 

r(  -  yR&  (7.3.9) 

Dado  que  se  trata  del  mismo  material  perimetral  en  ambos  casos,  las  fuerzas 
tractivas  deben  ser  iguales,  por  lo  que 


•  ¡J-a  (m» 

Empleando  la  ecuación  de  Manning  de  flujo  uniforme  en  ambos  casos,  se  pue¬ 
de  demostrar  que 


y  sustituyendo  la  ecuación  (7.3.10), 


de  este  proceso  fueron  vistos  por  Fortier  y  Scobey  (1926).  En  el  Valle  Imperial 
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tro  de  este  canal  se  puede  describir  como  ro 
encuéntrense  los  valores  de  6  y  i. 
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TABLA  7.B  Un  procedimiento  de  diseño  de  cansíes  no  revestidos,  estables  de  tierra 


1  Estímese  n  o  C  para  el  material  perimetral  dado. 

2  Estímese  el  ángulo  de  reposo  para  el  material  perimetral 
(Fig.  7.91. 

3  Estímese  la  sinuosidad  del  canal  según  la  topografía  que 
debe  atravesar  y  determínese  el  factor  de  corrección  de  la 
fuerza  tractiva  (Tabla  7.6). 

4  Supóngase  un  valor  del  ángulo  de  los  taludes  (Tabla  7.2)  y 
(ancho  de  fondo)/(tirante  normall. 

6  Supóngase  que  los  taludes  son  lo  que  limita  el  di  sedo  del 


6  Calcúlese  la  fuerza  tractiva  máxima  permisible  en  los  taludes 

en  función  del  esfuerzo  cortante.  Úsese  el  factor  de  corrección 
de  la  figura  7.7a  y  el  factor  de  corrección  por  sinuosidad  del 


7  Estímese  la  razón  de  fuerzas  tractivas  [Ec.  (7,3.7)]. 

8  Estímese  la  fuerza  tractiva  permisible  en  el  fondo  (Fig.  7.10)  y 
corríjase  por  sinuosidad  (paso  3). 

9  Combínese  loe  resultados  del  paso  6  y  8  para  determinar  el 

10  Determínese  el  ancho  de  fondo  con  los  resultados  de  los  pasos 
4  y  9. 

11  Calcúlese  Q  y  compárese  con  el  gasto  de  diseño  QD, 
retrocédase  al  paso  4,  y  repitase  el  procedimiento  de  diseño 
tanteando  la  razón  b/y  hasta  que  Q  =  Qn 

12  Compárese  la  fuerza  tractiva  permisible  en  el  fondo  (paso  8) 
con  la  actuante  dada  por  yy^S  y  corríjase  por  forma  (Fig. 
7.7a). 

13  Verifiqúese:  1.  La  velocidad  mínima  permisible  para  agua 

que  lleve  finos  y  para  vegetación. 

2.  El  número  de  Froude. 


Estímese  el  bordo  libre  requerido  [Ec.  (7.1.1)]  o  (Fig.  7.1). 
Resúmase  los  resultados  sobre  un  bosquejo  dimensionado 
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Solución 

Paso  1  Estímese  n  con  la  tabla  4.8. 

n  -  0.025 

Paso  2  Estímese  el  ángulo  de  reposo. 


de  la  figura  7.9 

o-34° 

Paso  3  Estímese  el  factor  de  corrección  por  sinuosidad  del  canal 
(Tabla  7.6). 

C,  -  0.75 

Paso  4  Supóngase  un  talud  de  2:1  y  blyK  =  4. 

Paso  5  Supóngase  que  los  taludes  son  un  factor  limitante. 

Paso  6  Encuéntrese  el  máximo  cortante  permisible  en  los  taludes 
(Fig.  7.7a(. 

t.  -  0.75 yyNS 

Paso  7  Estímese  la  razón  de  esfuerzos  tractivos  (Ec.  (7.3.7)). 


T  -  tan-'  (X)  -  26.6° 


Paso  8  Estímese  el  esfuerzo  tracüvo  permisible  de  fondo  (Fig.  7.10). 
7t  =  0.47  Ib/ft 2  para  dB  =  1.18  ¡n  (30  mm) 

Corrección  por  sinuosidad 

t4  -  C.tí  -  0.75(0.47)  -  0.35  lb/ft*  (17  N/m*) 

Paso  9  Estímese  y». 
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0.75 yy»S  =  Krt 


0.60(17) 

0.75(96581(0.0016) 


-  0.88  m  (2.9  ft) 


Paso  10  5/y»  =  4. 

5  -  4(0.88)  -  3.5  m  (11  ft) 

Paso  11  Determínese  Q. 

A  -  (8  +  iy)y  -  (3.5  +  2(0.88)1(0.88)  -  4.6  m*  (50  ft*) 
p  .  fr  +  2yVfT?  -  3.5  +  2(0.88)  >/S  -  7.4  m  (24  ft) 

fi“í"í!¡"0-60m(2-0ft) 

Q  .  —  V5  -  >/53¡OÍS  -  5.2  mVs  (180  ftVs) 

Q  es  menor  que  Q„  y,  por  lo  tanto,  se  necesitan  cómputos 
adicionales  en  los  cuales  5/y»  varia  y  C,.  K,  permisible,  y  í 
50 n  constantes. 


é/y»  y»,  m  5. "  A.  n*  P.  m  «.  m  9.  ■”*'« 

5  0.88  4.4  5.4  8.3  0.65  6.5 

8.25  0.88  7.3  8.0  11  0.71  10.2 

8.15  0.88  7.2  7.9  11  0.71  10 

Entonces,  para  r  =  2  y  8!y,  =  8.15.  y»  =  0.88  m  (2.9  ft  1.  8  =  7.2  m 
(24  ft ).  y  Q  =  10  mJ/s  (350  ft  ’/s). 

Paso  12  Verifiqúese  el  esfuerzo  tractivo  de  fondo. 

r,  permisible  =  C.r,  =  17  N/m1  (véase  paso  8) 

r»  calculado  =  0.99yy»S  (Fig.  7.75) 

r5  =  0.99(9658H0.88H0.0016I  =  13N/m«  (0.27  lb/ftl 

Dado  que  éste  es  el  verdadero,  esfuerzo  tractivo  calculado, 

el  diseño  es  aceptable. 

Paso  13  Verifiqúese  la  velocidad  y  el  número  de  Froude. 

-  1.3m/s(4.3ft/s) 

Esta  velocidad  debe  prevenir  el  crecimiento  de  plantas  y  la 
sedimentación. 
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F 


Por  consiguiente,  es  un  flujo  subcritico. 


Paso  14  Estímese  el  bordo  libre  requerido  con  la  ecuación  (7.1.11 
Tirante  de  diseño  =  0.88  m  (2.9  ft| 

Gasto  de  diseño  =  10  mJ/s  (350  ft’/s). 

Estímese  Cen  la  ecuación  (7.1.1)  como  1.6. 
Entonces  F  -  VCy  -  \/l.6(2.9)  =  0.66  m  (2.2  ft) 

Los  resultados  de  este  diseño  se  resumen  en  la  figura  7.12. 


y(S,  -  1  )d  (S.  -  1  )gd 


(7.3.13) 

(7.3.14) 


donde  Ra  =  número  de  Reynolds  basado  en  la  velocidad  cortante  y  el  ta¬ 
maño  de  la  partícula  (también  se  le  conoce  como  el  número  de 
Reynolds  de  la  partícula) 
ue  =  velocidad  al  cortante 
»  =  viscosidad  cinemática  del  fluido 

S,  =  densidad  especifica  de  las  partículas  que  componen  el  material 
perimetral  tomado  como  2.65 
d  =  diámetro  de  las  partículas  del  material  perimetral 


Para  un  diseño  conservador  d  se  puede  tomar  por  lo  general  como  el  valor  por 
el  cual  25%  de  todas  las  partículas,  medidas  por  peso,  son  mayores.  Los  resul- 


FIGURA  7.12  Resumen  de  los  resultados  del  ejemplo  7.3 
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tados  de  Shields  se  resumen  en  forma  gráfica  (Fig.  7.13)  en  donde  la  curva  de¬ 
limita  el  inicio  del  movimiento. 

Estos  resultados  han  sido  confirmados,  generalmente,  por  los  resultados  teó¬ 
ricos  de  White  (1940)  y  loe  resultados  de  campo  de  Lañe  (1955)  que  se  resumen 
en  la  figura  7.10a. 

Si  se  supone  que  S,  =  2.65.  entonces  cuando  R»  exceda  un  valor  de  400.  el 
diámetro  de  la  partícula  perimetral  debe  ser  superior  a  0.25  in.  (0.006  m).  En 
este  caso,  el  material  perimetral  puede  clasificarse  como  aluvión  grueso,  y  la 
ecuación  (7.3.14)  se  convierte  en 


iyiS.  -  1) 
t,  -  yRS 


(7.3.15) 


- *» - 0.056 

<f(S,  -  1)  <((2.65  -  1) 

y  d  =<  11RS  (7.3.16) 


EJEMPLO  7.4 

En  el  ejemplo  anterior,  la  pendiente  era  de  0.0016  y  25%  de)  material 
perimetral  estaba  compuesto  por  partículas  con  más  de  3  cm  (1.2  in.) 
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de  diámetro.  Usese  los  resultados  resumidos  en  la  figura  7.10  para  de¬ 
mostrar  que  el  diseño  dado  por  este  ejemplo  es  conservador. 

Solución 

Supóngase  que  S,  =  2.65  y  que  R  =  yK  para  canales  anchos.  Con  es¬ 
tas  suposiciones,  la  ecuación  (7.3.16)  da  para  superficies  horizontales 


Del  ejemplo  anterior,  se  tiene  que  la  razón  de  esfuerzos  tractivos  es 


Sustituyendo 


0-75ry  «S 
C.M/11) 


0.75-ry.vS  en  la  ecuación  anterior  da 
-0.60 


o  sea,  el  valor  máximo  de  yK  para  un  canal  estable  es 
.  £M  .  0.75(3/100)(0.60)  _ 

™  U(0.75)S  11(0.75)10.0016) 


Por  lo  tanto,  se  tiene  un  resultado  conservador  según  los  cálculos  an¬ 
teriores  para  yv.  Nótese  que  este  resultado  verifica  la  validez  de  la 
solución  recomendada  por  la  metodología  de  diseño. 


la  sección  hidráulicamente  estable 

Las  metodologías  de  diseño  basadas  en  la  fuerza  tractiva  permisible  presenta¬ 
das  en  la  sección  anterior  dan  secciones  transversales  en  las  cuales  la  fuerza 
tractiva  es  igual  al  valor  permisible  sólo  en  una  parte  del  perímetro  mojado, 
normalmente  en  los  taludes.  Parecería  lógico  tratar  de  definir  una  sección 

las  prevalecieran  para  todo  el  perímetro  del  canal.  Las  ecuaciones  que  definen 

esta  sección  fueron  desarrolladas  por  el  U.S.  Bureau  of  Reclamation  (Glover 

y  Florey,  1951)  para  canales  erosionabas  que  acarrean  aguas  limpias  de  sedi¬ 

mento  sobre  materiales  no  cohesivos.  Esta  metodología  produjo  una  sección 
hidráulicamente  estable  conocida  como  la  sección  hidráulicamente  estable  de 
mayor  eficiencia  hidráulica. 
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Las  suposiciones  que  se  usaron  para  el  desarrollo  de  las  ecuaciones  que  defi¬ 
nen  la  sección  hidráulicamente  estable  son: 

1.  La  componente  normal  al  fondo  del  canal  del  peso  sumergido  de  las  partícu¬ 
las  es  la  fuerza  que  las  mantiene  en  su  lugar. 

2.  En  y  sobre  el  nivel  de  la  superficie  libre  del  agua,  los  taludes  del  canal  tienen 
el  mismo  ángulo  que  el  de  reposo  del  material  no  cohesivo  bajo  la  acción 
de  la  gravedad. 

3.  En  la  linea  de  centro  del  canal,  el  talud  es  cero,  y  la  fuerza  tractiva  por  si 
sola  es  suficientemente  grande  para  producir  un  estado  de  movimiento  inci¬ 
piente  de  la  partícula. 

4.  En  los  puntos  entre  el  centro  y  márgenes  del  canal,  las  partículas  se  man¬ 
tienen  en  un  estado  incipiente  de  movimiento  por  la  resultante  de  la  fuerza 
tractiva  y  la  componente  de  la  gravedad  del  peso  sumergido  de  las  partícu¬ 
las. 

5.  La  fuerza  tractiva  actuante  sobre  un  área  del  canal  es  igual  a  la  compo¬ 
nente  del  peso  del  agua  sobre  el  área  actuando  en  la  dirección  del  flujo.  Si 
esta  suposición  es  válida,  entonces  no  hay  transferencia  lateral  de  fuerza 
tractiva. 

Nótese  que  con  la  excepción  de  las  suposiciones  2  y  3,  estas  suposiciones 
son  las  mismas  que  se  emplearon  en  la  sección  anterior. 

Tómese  un  canal  con  una  pendiente  S  con  taludes  definidos  en  cualquier  pun¬ 
to  (x,  y)  por  el  ángulo  r  (Fig.  7.14).  Entonces,  según  la  suposición  5.  el  esfuer¬ 
zo  tractivo  critico  que  actúa  sobre  un  área  AB  por  unidad  de  largo  del  canal 
está  dado  por 
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(7.3.17) 
la  sobre 


(7.3.18) 


donde  it  =  yy¿>  es  el  esfuero  tractivo  en  la  línea  central  del  canal  donde  el 
tirante  es  y*.  Combinando  las  ecuaciones  (7.3.16)  y  (7.3.18)  y  resolviendo  pa¬ 
ra  y  da 


y  m  Una  N/t“’a  -  t“’r  (7.3.19) 

Al  sustituir  dy/dx  =  tan  r  en  la  ecuación  (7.3.19)  se  tiene  una  ecuación  dife¬ 
rencial  que  define  la  forma  de  la  sección  transversal 


(7.3.20) 


Dada  la  condición  que  para  x  —  0,  y  =  y*,  la  solución  de  la  ecuación  (7.3.20) 


Una  forma  alterna  de  la  ecuación  (7.3.21)  puede  obtenerse  notando  que  para 
x  =  772,  y  “  0.  Esta  condición  sólo  se  satisface  si 


(7.3.22) 

(7.3.23) 


Entonces  la  ecuación  (7.3.21)  se  convierte  en 


(7.3.24) 


lili 
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El  área  del  canal  definida  por  las  ecuaciones  (7.3.21)  y  (7.3.24)  es 

A  =  2  J'  y  ix  ■*  2y#  eos  |  d*  =  ~~  f7-®'2*) 

y  el  perímetro  mojado 

,-2f  \/l  +  (^í ^(seno)  (7.3.26) 

donde  Elsen  a)  =  integral  elíptica  completa  del  segundo  tipo.  E( sen  a)  puede 
calcularse  con  tablas  matemáticas  o  por 


Elsen  a) 


(7.3.27) 


El  gasto  del  canal  puede 


la  ecuación  de  Manning 
2-98yff’(co«  g)"  VS 
n(sen  a)|£(sen  o)lM 


(7.3.28) 


El  gasto  Q  corresponde  al  obtenido  en  una  sección  hidráulica  de  mayor  efi¬ 
ciencia  dado  un  material  no  cohesivo  y  la  pendiente  del  canal.  Si  el  gasto  de 
diseño  Qd  es  mayor  o  menor  que  Q,  entonces  la  sección  definida  por  las  ecua¬ 
ciones  17.3.21)  y  (7.3.24)  debe  modificarse.  Si  Q0  >  Q.  se  debe  aumentar  el 
área  de  flujo;  de  todas  maneras,  el  tirante  máximo  no  puede  ser  mayor  que 
el  tirante  estable  y»  ya  que  un  aumento  de  tirante  producirla  un  aumento  en 
la  fuerza  tractiva  e  inestabilidad.  Por  lo  tanto,  se  debe  agregar  una  sección 
rectangular  en  el  centro  de  la  sección  teórica  (Fig.  7.15).  El  aumento  de  ancho 
requerido,  7".  se  encuentra  resolviendo  por  tanteos  la  ecuación  de  Manning  o 


FISURA  7.15  Dibujo  esquemático  de  la  sección  hidráulica 
estable  cuando  Q  <  Qa 
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FIGURA  7.16  Dibujo  esque¬ 
mático  de  la  sección  hidráu¬ 
lica  estable  cuando  Q  >  QD 


Qd  " 


U9  „  [  l(2yVun  a)  +  i 

n  |2y,v£(seno)/(seno)  +  7’H 


(7.3.29) 


Si  Qd  <  Q.  por  consideraciones  económicas  se  deberla  remover  una  por¬ 
ción  del  canal  (Fig.  7.16).  El  ancho  de  esta  porción,  T".  también  se  puede  de¬ 
terminar  por  tanteos  de  la  ecuación  de  Manning 


re  ((2yk/tan  o)(sen(r  tan  q/2yw)  -sent?”  tan  a/2yw)])M 
n  V  (2y«/tan  a)£|aena,  (»/2)(l  -  r/T)) 


(7.3.30) 


donde  E/sen  a,  (r/2)  (1  -  T"IT))  es  un  integral  elíptica  incompleta  del  tercer 
tipo.  T"  puede  estimarse  suponiendo  que  la  velocidad  media  en  la  sección 
teórica  y  en  la  ajustada  son  iguales  y  que  por  ende  los  gastos  son  proporciona¬ 
les  al  área  hidráulica  o 


Q 


2yjr  _  27”  tana, 

tana  “  r1 


„  2(7"  —  7“)’  tan  a  _ 

Qd  “ - - u 


Al  combinar  las  ecuaciones  (7.3.31)  y  (7.3.32)  se  obtiene 
de  emplearse  para  estimar  T" 


(7.3.31) 

(7.3.32) 


^/|)  rus 


EJEMPLO  7.5 

Diséñese  una  sección  hidráulica  óptima  para  un  canal  que  va  a  ser 
construido  a  través  de  material  no  cohesivo  con  una  pendiente  de 
0.0004.  Pruebas  preliminares  del  material  natural  que  compondrá  el 
perímetro  del  canal  indican  que  t0  =  0.10  Ib/ft.1  (4.8  Nlm’),  n  =  0.2, 
y  a  =  31°.  El  gasto  de  diseño  es  de  300  ft.!/s  (8.5  m’/s). 


El  tirante  se  puede  determinar  con  la  ecuación  (7.3.2)  donde  i 


i  supone 
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r.  =  yysS 

y"myS~  62.4(0.0004)  “  40  * (L2  m) 

La  forma  del  canal  se  obtiene  combinando  las  ecuaciones  (7.3.23)  y 
17.3.24) 

y,  -  y*  coa  -  4.0  coa  |  ,U^81*)  -  4.0  coe(0.15  x) 

y  T"  tuu,  “  t¡íÍl*  “  21  ft  (6'4  m) 

A-2^-M-53ft»(4.9n.«) 


El  gasto  en  este  canal  se  puede  calcular  con  la  ecuación  (7.3.2S). 

2.98yff(coaa)M\/S  ^  2-98(4)M(co«  31-)M\/áÓÓM 
*  ”  n  tan  o(£(seno)]M  “  0.02(tan  31°)(1.46)“ 

-  140  ftVs  (4.0  m3/s) 


Dado  que  Q  <  Q„,  se  necesita  de  una  solución  por  tanteos  de  la 
ecuación  (7.3.29)  para  T', 


Qo 

"9o 
1.49  VS 
0.02(300) 
1.49V0.0004 
201 


1-49  r=  I  I(2yVtan  o)  +  Ty„)m  j 
<i  i  l(2y«/sena)E(seno)  +  7V]W 
|(2yytan  a)  +  ry„]w 
|(2yN/sena)£(seno)  +  r)“ 

|2(4)’/tan  31°  +  4r]M 
|(2(4)(1.46)/sen31°]  +  T)^ 

(63.3  +  *DW 
(22.7  +  Dm 


Por  lo  que  el  ancho  de  superficie  requerido  para  este  gasto  es  de  (21 
+  11.5)  =  32  ft  (9.8  m).  Los  resultados  de  este  diseño  se  resumen  en 
la  figura  7.17. 
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Pérdidas  por  infiltración  en  canales 


7.4  DISEÑO  D£  CANAUS  REVESTIDOS  CON  PASTO 

El  revestimiento  de  un  canal  con  pasto  es  un  método  común  empleado  para 
producir  flujos  intermitentes  de  irrigación  y  controlar  la  erosión  en  áreas 
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TABLA  7.10  Clasificación  <jc  grado*  de  retraso  para  * 
(Coley,  1975)  f Continuación I 
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Parado  bueoo,  cortado  a 


1.  Donde: 
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3.  Cuando  el  césped  puede  desarrollarse  rápidamente  o  cuando  el  flujo  nor¬ 
mal  del  canal  se  puede  desviar  hasta  que  se  establezcla  una  capa  vegetal,  se 
pueden  tener  velocidades  de  4  a  5  ft/s  (1.2  a  1.5  mis). 

4.  En  césped  bien  establecido  de  buena  calidad,  se  permiten  velocidades  entre 
5  a  6  ft)s  (1.5  a  1.8  mis). 

5.  En  condiciones  muy  especiales,  se  permiten  velocidades  hasta  de  6  a  7  ft  /s 
(1.8  a  2.1  m/s). 


EJEMPLO  7.6 

Diséñese  un  canal  triangular  que  será  revestido  con  una  mezcla  de  los 
siguientes  pastos:  de  huerto,  ballico  italiano,  agrostis  alba  y  Lespede- 
za  común.  Este  canal  debe  construirse  con  una  pendiente  de  0.025  a 
través  de  un  suelo  que  puede  caracterizarse  como  fácilmente  erosio- 
nable.  Se  anticipa  un  flujo  intermitente  de  20  ft-’/s  (0.57  m’/s). 


Solución 

En  un  pasto  compuesto  por  pasto  de  huerto,  agrostis  alba,  ballico  ita¬ 
liano  y  Lespedeza  común,  el  retraso  mínimo  ocurre  durante  el  otoño, 
invierno,  y  primavera  (curva  D,  Fig.  7.23).  Para  este  tipo  de  revesti¬ 
miento.  pendiente  dada,  y  suelo,  la  tabla  7.11  da  un  valor  estimado  de 
la  velocidad  máxima  permisible  de  4  fUs  (1.2  m/s).  Un  procedimiento 
de  tanteos  debe  usarse  para  dimensionar  el  canal  para  la  etapa  1  del 
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1  Supóngase  un  valor  de  a  y  determínese  uR  que  corresponda  a  esta 
suposición  (Fig.  7.231. 

2  Selecciónese  la  velocidad  permisible  con  la  tabla  7.11  que  corresponda  a 
la  pendiente  del  canal,  material  de  revestimiento,  y  suelo  dados  y 
calcúlese  el  valor  de  R  usando  los  resultados  del  paso  1. 

3  Con  la  ecuación  de  manning  y  el  valor  supuesto  de  n,  calcúlese 

o, -"”3 


donde  ó  =  1.49  en  sistema  inglés  y  «»  1  en  el  SI.  El  valor  de  R  encontra¬ 
do  en  el  paso  2  es  el  usado  en  al  lado  derecho  de  la  ecuación. 

4  Repítanse  los  pasos  1  a  3  haata  que  los  valores  de  BR  determinados  en 

5  Determínese  A  a  partir  del  gasto  de  diseño  y  la  velocidad  permisible 

6  Determínense  las  dimensiones  del  canal  para  los  valores  de  A  y  A. 


Etapa  11 


1  Supóngase  un  tirante  para  el  canal  de  la  etapa  I  y  calcúlese  A  y  R. 

2  Calcúlese  la  velocidad  media 


3  Calcúlese  uR  usando  los  resultados  de  los  pasos  1  y  2. 

4  Utilícense  los  resultados  del  paso  3  para  determinar  n  con  la  figura  7.23 

5  Con  la  n  del  paso  4.  A  del  paso  1.  y  la  ecuación  de  Manning  calcúlese 

0. 

6  Compárese  la  velocidad  promedio  calculada  en  los  pasos  2  y  5  y 
repítanse  los  pasos  1  a  5  basta  que  sean  aproximadamente  iguales. 

7  Agréguense  el  bordo  libre  adecuado  y  verifiqúense  el  número  de 


Resúmese  el  dis 
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Jiúav _ _ '' _ Fig.^já  R  ílA9ttn'/SVn 

1  0.04  3.0  0.75  3.65 

2  0.045  2.0  0.50  1.65 

3  0.043 _ 2.5  0.62 _ 2.5 


Entonces,  n  =  0.43  y  R  =  0.62  ft  (0.19  m|.  El  área  requerida  se  calcu¬ 
la  por 

A  -  =  “  j  =  5  ft’  (0.46  m’) 

Dado  un  canal  triangular,  estas  condiciones  da  una  solución  explícita; 
A  •  ry*  -  5  ft* 

R  - - A  ■  - - ■  ■  0.62 

2yv^r?  2y\/rr? 

Resolviendo  esta  ecuaciones  da 

i  -  2.8 

y  y»  -  1.3  fl  (0.40  m) 


FIGURA  7.23  n  de  Manning  en  función  de  la  velocidad,  radio  hidráulico,  y  retraso 
vegetal.  ICoyle,  1975J 
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En  este  momento  el  diseño  de  la  etapa  1  se  debe  revisar  desde  el  pun¬ 
to  de  vista  de  máximo  retraso  (curva  C,  Fig.  7.23).  Por  lo  tanto,  el  ti¬ 
rante  para  la  etapa  II  es  de  1.45  ft.  (0.44  m),  y  el  bordo  libre  se  puede 
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Solución 

Determínese  el  tirante  normal. 


nQ  0.03(100) 
1.49  VS  "  1.49  VOOl 
1.6  ft  (0.49  m) 


A  =  (6  +  zy)y  -  (8  +  2(1.6)11.6  -  17.9  ft*  (1.7  m1) 

P  -  6  +  2yVl  +  a*  -  8  +  2(1.6) \/6  -  15.2  ft  (4.6  m) 

R  -  1.18  ft  (0.36  m) 
de  la  ecuación  17.3.16) 

du  »  11  RS-  11(1.18X0.01)  -  0.13  ft  -  1.6  en  (0.04  m) 

En  este  momento  cabe  notar  que  se  han  hecho  numerosos  estudios  sobre  el 
flujo  en  canales  revestidos  con  pasto  cuyos  resultados  se  deben  mencionar. 
Kouwen  et  al.  (1973)  usó  tiras  flexibles  de  plástico  en  el  laboratorio  para  estu¬ 
diar  los  efectos  del  movimiento  ondulatorio  y  doblado  del  pasto  sobre  las  ca¬ 
racterísticas  del  flujo  en  el  canal.  Los  resultados  pertinentes  de  este  estudio 
fueron: 

1.  Los  canales  revestidos  con  pasto  se  caracterizan  aparentemente  por  dos  va¬ 
lores  locales  del  factor  de  fricción:  uno  para  pasto  recto  y  ondulante  y  otro 
para  pasto  caldo  o  doblado. 

2.  Se  encontró  que  el  factor  de  fricción  y,  por  lo  tanto,  la  n  de  Manning  esta¬ 
ban  en  función  de  la  rugosidad  relativa  para  los  regímenes  de  flujo  con  pas¬ 
to  erecto  u  ondulante,  pero  estaban  en  función  del  número  de  Reynolds  o 
UR  para  el  pasto  caldo  o  doblado. 

Phelps  (1970)  examinó  los  efectos  de  la  densidad  de  la  vegetación  y  el  tirante 
sobre  las  características  del  flujo.  Sus  conclusiones  fueron  las  siguientes: 

1.  Las  diferencias  entre  las  fronteras  del  flujo  sobre  vegetación  que  se  encuen¬ 
tra  parcialmente  sumergidas  es  significativa  y  debe  tomarse  en  cuenta. 

2.  Recuérdese  que  para  superficies  lisas  un  número  de  Reynolds  de  2000  mar¬ 
ca  el  limite  del  régimen  laminar  de  flujo.  Para  el  caso  de  flujo  sobre  pasto 
el  número  de  Reynolds  critico  es  función  del  tirante. 

Dada  la  complejidad  de  las  superficies  con  vegetación,  no  es  sorprendente  que 
el  diseño  de  estos  canales  sea  empírico.  Es  claro  que  se  necesita  más  investi¬ 
gación  en  esta  área. 
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SINOPSIS 

En  este  capitulo  se  presentan  algunos  de  los  métodos  y  oporatos  con  que 
se  disponen  para  estimar  y/o  medir  el  gasto  en  un  canal  abierto.  La  sec¬ 
ción  8.2  habla  sobre  algunos  de  los  aparatos  disponibles  y  sobre  un  pro¬ 
cedimiento  que  puede  usarse  en  canales  para  medir  el  gesto  mediante 
mediciones  directas  de  la  velocidad.  También  se  ve  en  esta  sección  el 
método  de  la  lancha  en  movimiento  para  estimar  el  gasto.  Las  secciones 
8.3  a  8.5  tratan  algunas  de  las  estructuras  que  pueden  emplearse  para 
la  medición  de  gastos.  Se  estudian  detalladamente  los  vertedores,  los 
medidores  de  flujo  critico  (Parshall)  y  las  alcantarillas. 


Í.1  INTRODUCCIÓN 


2.  El  canal  debe  examinarse  en  función  de  establecer  una  sección  de  control 
artificial,  como  la  de  un  medidor  de  flujo  critico  o  un  vertedor. 


3.  Debe  tomarse  en  cuenta  la  posibilidad  de  que  el  sitio  se  vea  afectado  por 
el  flujo  variado  de  tributarios  aguas  abajo,  presas,  mareas,  u  otras  causas. 
Si  tiene  que  emplearse  un  sitio  asi,  debe  usarse  un  tramo  uniforme  ubica¬ 
do  de  tal  forma  que  se  pueda  medir  la  pendiente  de  la  superficie  libre  del 
agua- 
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4.  Cerca  del  sitio  de  aforo  debe  existir  una  sección  transversal  donde  se  pue¬ 
dan  aforar  confiablemente  los  gastos,  a  fin  de  poder  encontrar  una  rela¬ 
ción  elevación-gasto. 

5.  Debe  tomarse  en  cuenta  la  posibilidad  de  que  el  flujo  rodee  el  lugar  del  afo- 
rador  a  través  de  canales  de  inundación  o  como  flujo  subtefráneo. 

6.  Debe  tenerse  en  cuenta  la  disponibilidad  y  proximidad  de  lineas  telefóni¬ 
cas  y  eléctricas. 

7.  El  sitio  de  aforo  tiene  que  estar  comunicada  por  caminos  durante  las  ave- 

8.  Si  se  desea  ubicar  una  estación  de  aforo  permanente,  entonces  el  sitio  tie¬ 
ne  que  localizarse  correctamente  con  respecto  a  la  sección  en  la  que  se  va 
a  medir  y  con  la  posición  del  canal  que  controla  la  relación  elevación- 
gasto. 

9.  Deben  existir  estructuras  disponibles  para  la  medición  de  avenidas  ex¬ 
tremas. 

Los  criterios  anteriores  determinan  un  lugar  ideal  para  el  aforo,  aunque  rara 
vez  se  encuentra  en  la  naturaleza;  no  obstante,  sirven  para  comparar  en  forma 
racional  los  lugares  para  el  aforo  en  un  tramo  del  canal. 

Cárter  y  Davidian  (1968)  también  hicieron  cuatro  consideraciones  para  el 
establecimiento  de  secciones  artificiales  de  control  para  el  aforo  de  gastos.  Es¬ 
tas  consideraciones  son: 

1.  La  estructura  de  la  sección  de  control  no  debe  producir  disturbios  en  el 
flujo  aguas  arriba  o  aguas  abajo  de  la  sección. 

2.  La  estructura  debe  tener  la  suficiente  altura  para  eliminar  los  afectos  cau¬ 
sados  por  las  condiciones  variables  aguas  abajo. 

3.  La  estructura  debe  diseñarse  para  que  un  cambio  pequeño  a  bajos  niveles 
de  flujo  provoquen  cambios  medibles  en  el  nivel  del  agua.  Además,  la  rela¬ 
ción  elevaciones-gasto  tiene  que  ser  tal  que  se  pueda  extrapolar  en  forma 
precisa  para  el  caso  de  gastos  de  pico. 

4.  La  estructura  que  establece  la  sección  de  control  debe  ser  estable,  y  tiene 
que  asegurarse  su  permanencia  en  condiciones  extremas. 

En  las  siguientes  secciones  de  este  capítulo  se  tratarán  diversas  estructuras 
como:  vertedores,  medidores  de  régimen  critico  y  alcantarillas. 

La  medición  del  gasto  debe  hacerse  también  en  los  laboratorios.  La  diferen¬ 
cia  principal  entre  el  aforo  en  el  campo  y  en  el  laboratorio  es  que  en  el  ambiente 
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controlado  del  laboratorio  se  pueden  usar  sistemas  de  aforo  mucho  más  com¬ 
plejos.  Los  principios  usados  en  el  aforo  de  gasto  en  campo  son  igualmente 
aplicables  a  las  mediciones  en  laboratorio. 

a.2  APARATOS  Y  PROCEDIMIENTOS  PARA  AFORO  DE  CORRIENTES 
La  calibración  de  una  relación  funcional  entre  las  elevaciones  y  gastos  requie¬ 
re  mediciones  precisas  del  gasto  para  varias  elevaciones  diferentes.  Un  méto¬ 
do  de  aforo  en  una  sección  transversal  divide  a  ésta  en  varias  subsecciones, 
determina  la  velocidad  media  en  cada  subsecdón  y  resume  los  productos  de 
las  áreas  y  velocidades  de  cada  subsección  para  dar  el  gasto  total  o 

0  “  ¿  M.  (8.2.1) 

donde  A¡  =área  de  la  subsección  i 

ü,  “velocidad  media  en  la  subsección  i 
N  “número  de  subsecciones 

El  aforador  de  corrientes  más  usado  en  Estados  Unidos  es  el  medidor  Price, 
que  consiste  en  seis  copas  cónicas  que  rotan  sobre  el  eje  vertical.  Cada  revolu¬ 
ción  de  las  copas  cierra  un  circuito  eléctrico  operado  con  pilas  y  produce  en 
los  audífonos  del  operador  un  chasquido  audible.  En  aguas  someras  puede 
usarse  un  aparato  semejante  llamado  micro  medidor  Pnce.  En  general  el  medi¬ 
dor  Price  da  valores  de  velocidad  mayores  que  los  reales;  aunque  si  se  seleccio¬ 
na  cuidadosamente  la  estación  de  aforo  (Le-,  donde  haya  turbulencia  mínima 
y  la  corriente  sea  casi  paralela  al  eje  del  canal)  se  tendrán  probablemente  erro¬ 
res  menores  al  2%. 

Para  el  medidor  Price,  la  relación  entre  revoluciones  por  unidad  de  tiempo 
y  la  velocidad  es 

u  -  o  +  6iV  (8.2.2) 


velocidad,  N  =  número  de  revoluciones  por  unidad  de  tiempo,  y  i 
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u.  =  velocidad  al  cortante 

y0=  constante  de  integración  relacionada  a  la  rugosidad  de  fondo 

La  velocidad  media  en  la  dirección  longitudinal  está  dada  aproximadamente 
por 

■"sé; /.(“■•*£)* 


o  u  -  2.5u.  ln  j  -  ZBu.  (8.2.4) 

donde  D  =  tirante  del  flujo.  De  las  ecuaciones.  (8.2.3)  y  (8.2.41  se  tiene  la  ley 
de  distribución  de  velocidades 

B  —  u  “  2.5u.  [  lo  j  —  I  ]  -  2.6u.  ln  y 

o  ^Jlií  _  ln  -  -  2.5 

“•  y 

y  al  reordenar 

D 

u  -  -2.5u.  ln  —  +  2.5u.  +  B  (8.2.6) 

si  se  considera  que  la  velocidad  media  en  una  sección  vertical  está  dada  por 


donde  u  (0.8D)  =  velocidad  a  0.8  de  la  profundidad  y  u  (0.2 D|  =  velocidad 
medida  a  0.2  de  profundidad.  La  aseveración  contenida  en  la  ecuación  (8.2.6) 
se  puede  demostrar  primero  sustituyendo  a  0.8D  por  y  en  la  ecuación  (8.2.5)  o 
u(0.8D)  =  -0.558u.  +  2-5u.  +  E  (8.2.7) 

y  después  insertando  a  0.20  por  y  en  la  ecuación  18.2.6)  o 

u(0.2 D)  -  -4.023U.  +  ZBu.  +  B  (8.2.8) 


Si  se  suman  las  ecuaciones  (8.2.7)  y  (8.2.8)  y  se  dividen  entre  2  da 
UÍ0.2D)  +  u(0.8  D) 

- ~2  ^ - -  -  -2.29U.  +  ZBu.  +  B  (8.2.9) 

Entonces,  si  la  ecuación  (8.2.6)  es  válida,  de  la  ecuación  (8.2.9)  se  tiene 


2.29u.  >  2.5u. 
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lo  cual  demuestra  que  la  aseveración  expresada  en  forma  matemática  por  la 
ecuación  (8.2.6)  es  aproximadamente  correcta.  De  una  manera  similar  puede 
demostrarse  que  la  velocidad  a  0.6  de  profundidad  es  casi  igual  a  la  velocidad 
media  vertical  Por  tanto  un  procedimiento  par»  la  determinación  de  la  veloci¬ 
dad  media  en  una  subsección  del  canal  de  la  sección  transversal  mostrada  en 
la  figura  8.1  seria 

1.  La  profundidad  total  9e  determina  con  sondeos  con  el  cable  del  aforador 
de  corrientes  o  con  un  palo. 

2.  Levántese  el  aforador  a  0.8  de  la  profundidad  total  y  mídase  la  velocidad. 

3.  Levántese  el  aforador  a  0.2  de  la  profundidad  total  y  determínese  la  velo¬ 
cidad. 

4.  Determínese  la  velocidad  media  de  esta  sección  con  la  ecuación  (8.2.6). 
Para  aguas  someras,  se  puede  usar  una  sola  medición  a  0.6  de  la  profundidad. 

EJEMPLO  8.1 

Si  los  datos  de  la  tabla  8.1  son  las  velocidades  en  la  sección  transver¬ 
sal  mostrada  en  la  figura  8.1,  estímese  el  gasto. 


Solución 

El  U.S.  Geológica!  Survey  recomienda  estimar  el  gasto  en  una  sección 
transversal  mediante  el  método  de  la  media  sección  para  el  cálculo 


TABLA  8.1  Datos  sobre  el  flujo  para  el  ejemplo  8.1 


0.6  0.54 

2.8  0.98 

0.7  1.6 

4.2  1.8 

1.0  1.6 

1.3  1.8 

3.5  1.6 

0.9  1.7 

1.3  1.1 

0.5  0.64 


'  del  agua  y  el  medidor. 
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es  el  ángulo  medido  por  el  indicador  de  ángulo  de  la  lancha.  Entonces,  si  a 


u  =  usen  a  (8.2.10) 

Además, 

L»-  J  veos  a  dt  (8.2.11) 

donde  Lb  =  la  distancia  recorrida  por  la  lancha  en  su  trayectoria  real,  siem¬ 
pre  que  la  velocidad  del  flujo  sea  perpendicular  a  ésta  y  t  =  tiempo.  A  menu¬ 
do,  a  puede  suponerse  relativamente  constante  entre  dos  puntos  consecutivos 
de  medición,  con  esta  suposición  la  ecuación  (8.2.11)  se  convierte  en 

Lt  •  eos  a  J  o  dt  (8.2.12) 

El  equipo  desarrollado  por  el  U.S.  Geological  Survey  está  calibrado  para  de¬ 
terminar  esta  distancia  en  forma  automática. 

Por  lo  que,  cuando  la  lancha  atraviesa  la  corriente,  se  tiene  un  registro  conti¬ 
nuo  del  fondo  y  se  mide  la  velocidad  del  flujo  en  un  número  predeterminado 
de  puntos  a  través  de  la  sección  transversal.  Con  estos  datos,  el  gasto  total 
puede  estimarse  de  la  misma  forma  que  en  el  ejemplo  8.1.  Con  frecuencia 
deben  hacerse  dos  correcciones  al  usar  éste  método.  Primero,  la  ecuación 


s  Sf-grfc 
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(8.2.12)  supone  que  existe  una  relación  de  triangulo  recto  entre  los  vectores 
de  velocidad.  Si  éste  no  fuera  el  caso,  entonces  el  ancho  total  del  rio  -de¬ 
terminado  por  la  ecuación  (8.2.12)-  seré  más  grande  o  menor  al  medido. 
Ya  que  en  la  práctica  sólo  se  mide  el  área  total  de  la  sección  transversal,  sola¬ 
mente  podrá  corregirse  el  área  total  de  flujo.  Sea 

KT-%  (8.2.13) 

donde  KT  =  factor  de  ajuste  de  ancho-área 

Tu  =  ancho  superior  medido  de  la  sección  transversal 
Tc  =  ancho  superior  de  la  sección  transversal  calculado  mediante  la 
ecuación  (8.2.12) 


(8.2.14) 
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Solución 

El  área  real  o  conegida  se  calcula  primero  al  determinar  el  factor  de  ajus¬ 
te  de  ancho-área  o 


Entonces  el  área  ajustada  de  Sujo  es 

A  -  3900  (1.02)  «  3978  m2  (42  800  ft2) 

Por  b  que  el  gasto  también  se  ajusta  o 

Q  »  4400(1.02)  -  4488  m’/s  (158  000  ft*/») 

El  gasto  también  debe  multiplicarse  por  el  factor  de  ajuste  de  la  velo- 

Q  =  4488  (0.91)  -  4084  mVs  (144  000  ft*/») 

Entonces,  d  área  correcta  de  flujo  es  3978  m’  (42  800  ft1,  y  el  gasto 
correcto  es  de  4084  mVs  (144  000  ft2/»). 

8.3  ESTRUCTURAS  DE  AFORO:  VERTEDORES 

En  muchos  casos  es  ventajosos  empotrar  una  estructura  para  medir  el  flujo 
en  el  canal.  En  algunos  casos,  es  posible  usar  estructuras  que  ya  se  tienen  en 
el  canal  para  aforar  el  gasto.  Entre  las  estructuras  que  se  emplean  primordial¬ 
mente  para  el  aforo  se  encuentran  los  vertedores  y  los  medidores  de  flujo 
critico.  Dentro  de  las  estructuras  que  más  se  utilizan  en  otras  aplicaciones, 
pero  que  también  pueden  servir  para  el  aforo,  se  encuentran  las  alcantarillas, 
pilas  de  puentes  y  diques. 

Por  lo  general,  las  dimensiones  de  las  estructuras  que  más  se  emplean  para 
el  aforo  están  estandarizadas;  pero  los  materiales  de  construcción  pueden  va¬ 
riar.  Los  criterios  de  selección  de  material  de  construcción  usados  incluyen: 
disponibilidad,  costo  de  mano  de  obra,  vida  útil  de  la  estructura  y  prefabrica¬ 
ción.  Aunque  el  costo  de  construcción  y  mantenimiento  de  la  estructura  afo- 
radora  es  importante,  la  consideración  principal  debe  ser  la  veracidad  y 
facilidad  de  uso  de  la  estructura. 

Por  definición,  un  vertedor  es  una  placa  cortada  de  forma  regular  a  través 
de  la  cual  fluye  el  agua  Los  vertedores  pueden  clasificarse  según  la  forma  del 
corte  (ag.,  en  forma  de  “V"  triangular,  rectangular,  trapecial,  y  parabólico).  La 
ecuación  del  gasto  sobre  el  vertedor  no  se  puede  derivar  en  forma  exacta  por¬ 
que:  1)  las  lineas  de  flujo  sobre  un  vertedor  de  una  forma  difieren  de  las  de 
otro  con  diferente  forma,  y  2)  la  forma  del  flujo  varia  con  el  gasto.  En  el  desa¬ 
rrollo  que  sigue,  se  incluyen  los  efectos  gravitacionales,  pero  los  efectos  visco¬ 
sos,  tensión  superficial  la  naturaleza  de  la  cresta  del  vertedor,  la  distribución 
de  velocidad  en  el  canal  de  acceso,  la  rugosidad  del  canal  del  vertedor  y  las  di¬ 
mensiones  del  canal  de  acceso  no  se  consideran  en  forma  explícita. 
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Vertedores  de  cresta  ancha 

Un  vertedor  de  cresta  ancha  es,  por  definición,  una  estructura  con  una  cresta 
horizontal  sobre  la  cual  la  presión  del  flujo  se  puede  considerar  hidrostática 
(Fig.  8.3).  Para  que  se  presente  esta  situación,  se  tiene,  (véase  la  fig.  8.3)  que 
debe  satisfacerse  la  siguiente  desigualdad  (Bos,  1976) 

0.08  £0.50  (8.3.1) 

Cuando  H/L  es  menor  que  0.08,  no  se  pueden  despreciar  las  pérdidas  por 
fricción.  Cuando  H/l  es  mayor  que  0.50.  entonces  la  curvatura  delasUneas 

tática  de  presiones.  En  la  tabla  8.4  se  resúmelas  ecuaciones  de  gastos^para 

d^M^rtbafu^ronw'^éTOefca^1 2  o  Bos.  1976).  En  estas  ecuacio¬ 
nes,  C„  es  el  coeficiente  de  velocidad  que  debe  usarse  para  corregir  la  omi¬ 
sión  de  la  carga  de  velocidad  en  el  canal  de  llegada.  CD  es  un  coeficiente  de 
gasto  que  se  introdujo  para  tomar  en  cuenta  los  efectos  viscosos,  la  turbulen¬ 
cia,  la  distribución  no  uniforme  de  velocidades  y  la  aceleración  centrípeta  en 
la  derivación  de  las  ecuaciones  de  gasto. 

El  coeficiente  CV  esté  dado  por 

C.-(fi)'  W2I 

donde  i  =  la  potencia  de  la  variable  A  en  la  ecuación  de  gasto.  Por  ejemplo, 
para  una  sección  de  control  rectangular  ó  =  1.5.  Dado  que  a  menudo  no  se 
mide  H,l,  el  empleo  de  la  ecuación  (8.3.21  se  dificulta  en  la  práctica.  En  la  figu¬ 
ra  8.4,  CV  se  gráfica  como  una  función  del  parámetro  CpA’/A,  donde  A’  = 


"iF 


FISURA  8.3  Definición  del  simbolismo  usado  para  vertedores  de  cresta  ancha. 


MEOIQÓN  DEL  FLUJO 


s  !  S  Si- 
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1.  HJL  <  0.08:  en  este  caso  el  flujo  sobre  el  vertedor  es  subcritico,  por  lo 
que  el  vertedor  no  se  puede  emplear  para  medir  el  gasto. 

2.  0.08  s  HJL  £  0.33:  en  este  intervalo  el  vertedor  puede  describirse  co¬ 
rrectamente  como  de  cresta  ancha,  ya  que  se  presenta  una  región  de  flujo 
paralelo  en  la  vecindad  del  punto  medio  de  la  cresta.  Con  frecuencia  C„ 
tiene  un  valor  constante  en  este  intervalo  de  HJL. 

3.  0.33  s  HJL  s  1.5  a  1.8:  en  este  intervalo  el  vertedor  no  puede  conside¬ 
rarse  como  de  cresta  ancha,  asi  que  debe  clasificarse  como  de  cresta  del¬ 
gada. 

4.  1.5  <  H,U  en  este  intervalo  el  agua  no  se  separa  en  forma  completa  so¬ 
bre  la  cresta,  lo  que  provoca  que  sean  inestables  las  líneas  de  corriente 


FIGURA  8.5  Dimensiones  tipo  de  un  vertedor  rectangular  de 


9obre  la  cresta.  Para  valores  de  HJL  mayores  que  tres,  el  vertedor  es 
similar  a  los  de  cresta  delgada  y  puede  emplearse  para  estimar  el  gasto. 

La  ecuación  (8.3.21  (Tabla  8^4)  puede  tetarse  para  estima  el  gasto  verdores 
ima  ^unciórfde  *os*p»émetros  r  VW+Pb  Si  tienefi’ujo  peálelo  en 

tonces  CD  permanece  relativamente  constante.  Por  tanto,  Cc  se  supone  cons¬ 
tante  cuando 


0.08  £  ^  £  0.33  y  h^T~p  S  0-36 

y  tiene  un  valor  de  0.848,  valor  que  recibe  el  nombre  de  coeficiente  base  de  gas¬ 
to.  Si  no  se  satisface  uno  de  estos  limites,  entonces  el  coeficiente  base  de  gasto 
debe  multiplicarse  por  un  coeficiente  de  corrección  f  que  puede  obtenerse  con 
las  figuras  8.6  y  8.7.  Una  vez  determinado  C„  se  puede  determinar  C„  con  la 
figura  8.4. 

Una  variante  del  vertedor  rectangular  de  cresta  ancha  es  el  vertedor  rec¬ 
tangular  horizontal  de  cresta  ancha,  de  punta  redondeada  (Fig.  8.8).  En  este 
diseño,  la  arista  de  aguas  arriba  está  redondeada  para  que  no  se  presente  se¬ 
paración  de  flujo.  Aguas  abajo  de  la  cresta  horizontal  se  puede  tener:  una 
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FISURA  8.6  Factor  de  corrección 
P  en  función  de  A,/¿  y  A,/|A,+p) 
para  vertedores  rectangulares  de 
cresta  ancha.  IBos,  1976,1 


cara  vertical,  una  superficie  inclinada,  o  una  esquina  redondeada.  Para  este  ti¬ 
po  de  vertedor  el  coeficiente  de  gasto  está  dado  por 


(8.3.8) 


FIGURA  8.7  CD  y  F  en  función 
de  A,/ L  y  A, /(A,  +  pl  s  0.35 
para  canales  rectangulares  de 
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aumenta,  por  ende,  el  valor  del  coeficiente  de  gasto  también  aumenta. 
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2.  Si  el  suministro  de  aire  en  la  bolsa  es  irregular,  entonces  el  chorro  vibrará 
y  el  flujo  sobre  el  vertedor  será  no  permanente.  Si  la  frecuencia  del  sumi¬ 
nistro  irregular  de  aire  a  la  bolsa,  del  chorro  superior,  y  de  la  estructura 
del  vertedor  son  aproximadamente  iguales,  entonces  la  vibración  del  cho¬ 
rro  puede  causar  la  falla  de  la  estructura. 


Bos  (19761  determinó  empíricamente  que  el  gasto  máximo  de  aire  requerido 
para  la  aeración  completa  por  unidad  de  ancho  del  vertedor  está  dada  por 


qlairel 


(8.3.9) 


donde  qlaire) 


gasto  por  unidad  de  ancho  requerido  para  la  aeración 
completa 

carga  sobre  el  vertedor 

gasto  por  unidad  de  ancho  sobre  el  vertedor 

tirante  del  agua  en  la  zona  debajo  de  la  lámina  vertedora 


Además  notó  que  si  se  forma  un  salto  hidráulico  aguas  abajo  del  vertedor, 
entonces 


“(£f 


(8.3.10) 


Si  se  produce  un  salto  ahogado  aguas  abajo  del  vertedor,  entonces  y,  —  y» 


EJEMPLO  8.3 

Si  h,  =  0.60  m  (2.0  ft),  q  =  0.86  (mVs)/m  (9.2  (ft!/s)/ft),  y  y,  =  0.90  m 
(3.0  ft),  determine  la  demanda  total  de  aire  para  un  vertedor  con  6.5 
m  (21  ft)  de  ancho.  Además,  si  éste  se  suministra  por  medio  de  una 
tubería  simple  de  acero  de  2.5  m  (8.2  ft)  de  largo  con  un  codo  recto  y 
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una  entrada  no  redondeada,  determínese  el  diámetro  del  tubo.  Nota; 
este  ejemplo  se  adaptó  de  Bos  (1976). 

Solución 


De  la  ecuación  18.3.9) 


'  lO-A»' 

>  0.047(mVs)/m  [0.51(ftVs)/ft] 


.4—2»  ] 

[  (0.90/0. 60)11  J 


Se  tiene,  para  un  ancho  de  6.5  m  (21  ft),  que  el  gasto  total  de  aire  reque¬ 
rido  es 


Qa  =  bq  (aire)  -  6.5(0.047)  -  0.30  mVs  (11  ftYs) 

El  diámetro  de  la  tubería  de  acero  requerida  para  dar  este  gasto  de 
aire  debajo  del  Pergil  de  la  descarga  del  vertedor  puede  determinarse 
aplicando  la  ecuación  de  energía  de  Bemoulli  con  pérdidas  menores 
y  de  fricción.  En  la  práctica,  el  flujo  del  aire  a  través  del  tubo  de  ven¬ 
tilación  se  facilita  al  permitir  una  pequeña  succión  en  la  bolsa  debajo 
del  Pergil.  En  este  caso,  supóngase  que  la  succión  máxima  permisible 
es  0.04  m  (0.13  ft)  de  columna  de  agua.  Con  la  figura  8.12  se  tiene  que 
la  ecuación  de  Bernoulli,  es 


y  al  reordenar 


y  y  fcí  2g 


(Lt± 

D  2g 


donde  p„  =  densidad  del  aire 

p¡  =  Presión  en  el  punto  1 
Pi  =  presión  en  el  punto  2 

K,  =  coeficiente  de  pérdida  por  entrada  (supóngase  que 
K,  =  0.5) 

K»  =  coeficiente  de  pérdida  por  codo  (supóngase  que  Kt 

=  1.1» 

K„  =  pérdida  por  salida  (supóngase  que  K„  =  1.) 
f  =  factor  de  fricción  de  Darcy  Weisbach  (Supóngase 
que  /  =  0.02) 

u  =  velocidad  del  aire  en  el  tubo 


Puesto  que  la  ecuación  de  Bemoulü  se  escribe  en  términos  del  fluido 
del  flujo  y  aire  y  que  la  presión  en  la  bolsa  de  aire  está  dada  en  metros 
de  agua,  se  necesita  una  conversión  de  presiones. 

(S)_-(2)_S 

Ya  que  además  se  trata  de  presiones  relativas  y  no  de  absolutas, 
supóngase  que  p,  =  0.  La  ecuación  (8.4.11)  se  convierte  en 

(S)_ -S(K-+S+'t-+'t-)s 


De  la  ecuación  de  continuidad  se  obtiene 


Al  sustituir  la  ecuación  (8.3.13)  en  la  (8.3.12)  y  al  simplificar  se  tiene 


Si  se  resuelve  la  ecuación  (8.3.14)  por  ta 
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Para  el  caso  de  un  vertedor  de  cresta  delgada,  el  concepto  de  flujo  crítico 
no  es  aplicable.  Para  este  tipo  de  aforadores,  la  ecuación  de  gasto  se  deduce 
al  suponer  que  el  vertedor  se  comporta  como  un  orificio  con  una  superficie  li¬ 
bre  de  agua  y  que  las  siguientes  suposiciones  son  válidas: 

1.  La  altura  del  nivel  del  agua  sobre  la  cresta  es  A,  y  no  hay  contracción. 

2.  Las  velocidades  sobre  la  cresta  del  vertedor  son  casi  horizontales. 

3.  La  carga  de  la  velocidad  de  llegada  puede  despreciarse. 

Respecto  a  la  figura  8.11,  la  velocidad  en  un  punto  arbitrario  en  la  sección  de 
control  se  encuentra  a  partir  de  la  ecuación  de  Bernoulli  como 

u  -  I2g(h,  -  z>]“  (8.3.15) 

El  gasto  total  sobre  el  vertedor  puede  entonces  obtenerse  por  integración  o 
Q  -  \¡2g  J ‘ '  '  6(z)(A,  -  *)“  dz  (8.3.16) 

donde  b(zl  =  ancho  del  vertedor  a  la  elevación  z  sobre  la  cresta  de  éste.  En 
esta  etapa,  debe  introducirse  un  coeficiente  de  gasto  efectivo  C,  para  tomar 
en  cuenta  las  suposiciones  hechas,  asi  la  ecuación  de  gasto  resultante  es 

Q  -  C.\¡2g  6(z)(A,  -  *)«  dz  (8.3.17) 

La  ecuación  (8.3.17)  ha  dado  una  representación  satisfactoria  en  mediciones 
empíricas  y  se  usa  en  forma  casi  universal.  Las  ecuaciones  de  gasto  para  va¬ 
rias  secciones  de  control  se  resumen  en  la  tabla  8.4. 

Vertedores  rectangulares  de  cresta  delgada  El  vertedor  rectangular  de 
cresta  delgada  se  puede  describir  como  un  corte  rectangular  ubicado  simétri¬ 
camente  en  una  placa  delgada  perpendicular  a  los  lados  y  el  fondo  de  un  canal 
abierto,  recto,  normalmente  rectangular  (Fig.  8.13).  Dentro  de  esta  categoría 
hay  tres  subdivisiones: 

1.  Totalmente  contraídos:  es  aquel  que  sus  lados  y  fondo  están  lo  suficiente¬ 
mente  lejos  de  la  cresta  vertedora,  de  tal  forma  que  no  tengan  efecto  sobre 
la  contracción  de  la  lámina  vertedora. 

2.  Parcialmente  contraído:  es  el  que  tiene  una  contracción  de  la  lámina  ver¬ 
tedora  que  no  se  desarrolló  completamente,  como  consecuencia  de  la  pro¬ 
ximidad  de  las  fronteras  del  canal. 

3.  Ancho  Ubre:  es  aquel  en  el  cual  el  corte  se  extiende  completamente  a 
través  del  canal  de  llegada:  en  la  figura  8.13  bIT  =  1. 


Q  -  K  C,  V Tg  bM 


(8.3.23) 


donde  6,  =  ancho  efectivo  =  b  +  Kt 
h,  =  carga  efectiva  =  A,  +  K. 

C,  =  coeficiente  de  gasto  efectivo 

Los  parámetros  Kt  y  K.  representan  el  efecto  combinado  de  la  viscosidad  y 
tensión  superficial  sobre  el  flujo.  K,  generalmente  se  considera  constante, 
con  un  valor  apropiado  de  0.003  ft  (0.001  m)  recomendado  para  todos  los  valo¬ 
res  de  bIT  y  h,lp.  Kb  se  ha  determinado  en  forma  empírica  como  una  función 
de  b/T  (Fig.  8.14|.  Las  ecuaciones  para  C,  como  una  función  áeb/Ty  h,lp  se 
resumen  en  la  tabla  8.6. 
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TABLA  8.5  Definición  de  nn  vertedor  rectangular  de 
cresta  delgada  totalmente  contraído 


B  -  b  >  4A, 


0.23Sfc,<2ft 
6»  lft 
p>  1  ft 


Deben  tomarse  en  cuenta  las  siguientes  limitaciones  en  el  uso  de  este  tipo 
de  vertedor: 

1.  El  valor  mínimo  recomendado  de  h,  es  aproximadamente  0.10  ft  (0.03 
mi.  Este  limite  se  deriva  de  una  consideración  sobre  la  precisión  en  la  que 
se  puede  medir  h,  relativa  a  la  importancia  de  la  viscosidad  y  tensión  su¬ 
perficial  del  flujo. 

2-  Si  h,lp  excede  5,  el  tirante  critico  puede  presentarse  en  el  canal  de  llega¬ 
da  e  invalidar  las  suposiciones  con  las  cuales  se  ohtuvo.  La  ecuación  (8.3.18) 
(Bos.  1976).  Bos  (1976)  recomendó  que  para  medir  en  forma  precisa  el  gas- 
to  h,lp  s  2  y  p  a  0.30  ft  (0.10  m). 
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TAHA  8.6  C,  cb  función  de  VT  y  b,lp 
para  vertedores  rectangulares  de 
cresta  delgada 


1.0  C.  -  0.602  +  0.075  hjp 
0.9  C.  -  0.599  +  0.064  hjp 
Oí  C.  -  0.597  +  0.045  Ji,/p 
0.7  C,  -  0.595  +  0.030  hjp 
0.6  C,  -  0.593  +  0.018  hjp 
0.5  C,  -  0.592  +  0.011  hjp 
0.4  C,  -  0.591  +  0.0058  hjp 
0.3  C,  -  0.590  +  0.0020  hjp 
0.2  C,  -  0.589  -  0.0018  hjp 
0.1  C,  -  0.588  -  0.0021  hjp 
0 _ C.  -  0.587  -  0.0023  hjp 


3.  El  ancho  del  vertedor  debe  exceder  los  0.50  ft  (0.15  m|;  esto  es, 

b  >  0.50  ft 

4.  A  causa  de  los  requisitos  de  aeración,  el  nivel  aguas  abajo  del  vertedor  de¬ 
be  e9tar,  por  lo  menos,  a  0.16  ft  (0.05  m)  debajo  de  la  elevación  de  la  cresta 
del  vertedor. 

Vertedores  triangulares  (en  V)  de  cresta  delgada  Este  vertedor  se  pue¬ 
de  describir  mejor  como  un  corte  en  V  ubicado  simétricamente  en  una  placa 
delgada  que  es  perpendicular  al  fondo  y  a  los  lados  del  canal  abierto  (Fig.  8.15). 
Dentro  de  esta  categoría  se  tienen  dos  subdivisiones: 

1.  Totalmente  contraidos 

2.  Parcialmente  contraidos 

En  la  tabla  8.7,  se  especifican  los  criterios  geométricos  para  la  clasificación 
de  este  tipo  de  vertedor  como  total  o  parcialmente  contraido  (Bos,  1976). 

De  la  tabla  8.4,  se  tiene  que  el  valor  teórico  del  gasto  en  un  vertedor  triangu¬ 
lar  está  dado  por  la  ecuación  (8.3.20).  Para  poder  aplicar  esta  ecuación  a  ver¬ 
tedores  parcial  o  totalmente  contraidos  se  debe  modificar  la  ecuación,  asi  que 

Q  -  X»C,( 2g)“  (tan  X»)  h“  (8.3.24) 

donde  h,  =  carga  efectiva  =  h,+  Kt  y  C,  es  el  coeficiente  de  gasto  efectivo. 
En  la  figura  8.16  se  encuentran  valores  empíricos  de  K,  en  función  del  án¬ 
gulo  del  vertedor  8.  Los  valores  de  C,  para  un  vertedor  totalmente  contraido 
se  pueden  obtener  de  la  figura  8.17.  En  este  momento,  no  se  tienen  suficientes 
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FIGURA  8.15  Vertedor  triangular  de 


i  delgada  o  en  “V". 


datos  para  poder  estimar  C,  para  los  otros  casos.  Bos  (1976)  recomendó  que 
los  vertedores  de  contracción  pardal  triangulares  se  ubicaran  en  canales  de 
acceso  rectangulares  y  que  los  de  contracción  total  se  ubicasen  en  canales  no 
rectangulares. 

Las  siguientes  limitadones  sobre  el  empleo  de  este  tipo  de  vertedor  se  deben 

1.  hjp  s  1.2  y  hJTs  0.4 

2.  0.16  s  A,  s  2.0  ft  (0.049  s  A,  s  0.61  m) 

3.  p  a  0.3  ft  (p  s  0.09  m) 

4.  T  &  2  ft  |T  a  0.61  m) 

5.  El  nivel  aguas  abajo  del  vertedor  debe  quedar  debajo  de  su  vértice. 


TABLA  8.7  Criterios  de  clarificación  de  un  vertedor  triangular  de  cresta  delgada, 
como  de  flujo  parcial  o  totalmente  contraido 


Vertedor  parcialmente  contraído _ Vertedor  totalmente  contraído 


hjp  £  1.2 
hJT  <  0.4 
0.16  <  h,  £  2  ft 
p  >  0.3  ft 
Ta  2ft 


hjp  £  0.4 
hJT£  0.2 
0.16  <  A,  S  1.25 
pfc  1.5  ft 

Tasa 


MEDICIÓN  I 


FIGURA  8.16  Kk  en  función  del  Angulo  8  del  vértice. 
(De  Boy  1976.) 


Vertedor  Clpoleltl 

Es  una  modificación  de  un  vertedor  rectangular,  de  cresta  delgada  totalmente 
contraído.  Este  vertedor  tiene  una  sección  de  control  trapecial  (Fig.  8.18),  con 
cresta  horizontal  y  lados  con  taludes  de  4:1.  Aunque  la  precisión  de  medición 
de  este  vertedor  no  es  tan  buena  como  la  de  los  vertedores  rectangulares  o 


FIGURA  8.17  C,  en  función  del  ángulo  8  del  vértice  para  verte¬ 
dores  triangulares,  de  cresta  delgada,  totalmente  contraidos. 
(Dos.  1976.) 
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triangulares  de  cresta  delgada,  tiene  dos  ventajas  importantes.  Primero,  la 
ecuación  de  gasto  está  dada  por  (8.3.18)  o 

Q  -  XC„C.\/2¡  Th\l 

con  C„  =  0.63  y  C,  según  la  figura  8.4.  Segundo,  este  vertedor  puede  usarse 
en  canales  de  acceso  no  rectangulares,  siempre  que  se  cumplan  los  limites  geo- 


2.  0.20  S  k,  s  2.0  ft  10.06  s  k,  S  0.61  m> 

Vertedor  proporcional  o  Sufro 

Se  diselló  para  que  cuando  la  carga  total  exceda  una  referencia  arbitraria,  el 
gasto  sea  linealmente  proporcional  a  la  carga  total.  El  vertedor  Sutro  se  com¬ 
pone  de  una  sección  rectangular  adherida  a  una  sección  curva  (Fig.  8.19),  que 
provee  proporcionalidad  para  todas  las  cargas  sobre  la  linea  AB.  Para  este 
tipo  de  vertedor,  la  sección  curva  queda  definida  por  la  ecuación 

í-|l-?tan-‘  \J (8.3.26) 

Debe  notarse  que  el  vertedor  Sutro  puede  ser  simétrico  o  asimétrico.  La  rela¬ 
ción  carga-gasto  para  este  tipo  de  vertedor  puede  demostrarse  que  es  (Bos  19, 
1976): 

Q  m  CobVigá  (#ii  -  Xa)  (8.3.26) 

donde  principalmente  el  coeficiente  de  gasto  es  una  función  de  la  forma  de  la 
sección  de  control.  En  las  tablas  8.8  y  8.9  se  encuentran  los  valores  de  C„ 
para  los  casos  simétricos  y  asimétricos. 

TABLA  B.B  Coeficientes  de  gasto  de  un  vertedor 
Sotro  simétrico  en  fundón  de  a  y  ó  (Soacek,  Howe, 
Maris,  1936) 

_ Mt _ 

a,n  0-60  0.76  1,0  1,26  1J0 

0.02  0.608  0.613  0.617  0.6185  0.619 

0.05  0.606  0.611  0.615  0.617  0.6175 

0.10  0.603  0.608  0.612  0.6135  0.614 

0.15  0.601  0.6055  0.610  0.6115  0.612 

0.20  0.599  0.604  0.608  0.6095  0.610 

0.25  0.598  0.6025  0.6065  0.608  0.6085 

0.30  0.597  0.602  0.606  0.6075  0.608 
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TABLA  5.9  Coeficiente*  de  gasto  de  un  vertedor 
Su  tro  asimétrico  en  función  de  a  y  6  (Soucek,  Howe, 
y  Mará.  1936) 


02  0.614 
05  0.612 
10  0.609 
15  0.607 
20  0.605 
25  0.604 
30  0.603 


0.619  0.623 

0.617  0.621 
0.614  0.618 
0.6115  0.616 
0.610  0.614 
0.6085  0.6125 
0.608  0.612 


0.6245  0.625 

0.623  0.6235 
0.6195  0.620 
0.6175  0.618 
0.6155  0.616 
0614  0.6145 
0.6135  0.614 


poner  directamente  sobre  el  fondo  del  canal  para  prevenir  la  acumulación 
de  sedimentos  en  la  cara  de  aguas  arriba  del  vertedor. 


3.  El  gasto  del  vertedor  es  linealmente  proporciona]  a  la  carga  si 

A,  i  1.2o 

h,  nunca  debe  ser  menor  que  0.10  ft  (0.03  m)  ya  que  la  influencia  de  la 
viscosidad  y  tensión  superficial  serian  dominantes. 

4.  Si  se  quieren  usar  los  coeficientes  de  gasto  de  las  tablas  8.8  y  8.9,  el  ancho 
ó  del  vertedor  no  debe  ser  menor  a  los  0.5  ft  (0.15  m). 

5.  Para  lograr  la  condición  de  flujo  totalmente  contraído 


6.  Se  pueden  emplear  vertedores  proporcionales  que  no  cumplan  estas  condi¬ 
ciones  siempre  que  se  establezca  un  procedimiento  de  calibración  de  los 
valores  de  C¿> 
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TABLA  8.10  Gasto  Ubre  como  fundón  del  ancho 
de  garganta 


Ancho  de  garganta,  Ecuación  del  gasto  Ubre, 

ft _ ft’la 

0.25  Q  -  0.992  H'.’* 

0.60  Q  -  2.06  H¡M 

0.67  Q  -  3.07  f/¡M 

1S1VS8  Q-iW 

10  <  W  S  50 _ Q  -  (3.6875  W  -f  2 


con  una  garganta  donde  se  presente  la  sección  critica  seguida  por  un  tramo  corto 
en  el  que  ocurra  un  Qujo  supercritico.  Al  final  de  la  sección  supercritica.  se  pre¬ 
senta  un  salto  hidráulico  (Fig.  8.20).  R.L.  Parshall  diseñó  un  medidor  con  estas 
características  cerca  de  1920  (Parshall.  1938)  y  se  conoce  umversalmente  como 
el  canal  o  medidor  Parshall.  La  primera  instalación  práctica  de  este  canal  se  hi¬ 
zo  en  Las  Animas  Consolidated  Ditch  cerca  de  Las  Animas,  Colorado,  en  1926 
(Parshall.  1938). 

En  la  tabla  8.10  se  dan  varias  relaciones  empíricas  de  gasto-carga  para  me¬ 
didores  Parshall  de  distintos  tamaños  (el  tamaño  de  un  medidor  Parshall  está 
dado  por  el  ancho  de  garganta).  En  estas  ecuaciones  Q  =  gasto  libre  en  ft’/s, 
W  ~  ancho  de  garganta  en  ft.  y  H,  =  profundidad  aguas  arriba  en  la  sec¬ 
ción  A,  (véase  la  Fig.  8.20)  en  ft.  En  la  tabla  8.1 1  se  dan  las  dimensiones  y  ca¬ 
pacidades  de  varios  medidores  Parshall  de  distintos  anchos  de  garganta.  El 
término  gasto  libre  se  refiere  a  la  condición  de  flujo  que  se  presenta  en  la  sec¬ 
ción  de  flujo  critico  con  un  salto  hidráulico  en  la  salida  del  medidor. 


TABLA  8.11  Dimensiones  y  capacidades  del  medidor  Parehall  para  varios  anchoe  de 
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2:  0.6  para  W  -  0.25, 0.50. 0.75  ft  (0.076, 0.16, 0.23  m) 
>  0.7  para  1  £  W  £  8  ft  (0.30  <»'<Uml 


y  £  0.8  para  10  £  W  £  50  ft  (0.24  £  W  £  15  m) 

donde  Ht  =  profundidad  en  la  sección  B  (Fig.  8.20).  El  efecto  del  ahógamien- 
to  es  la  disminución  del  gasto  en  el  vertedor.  En  estos  casos,  las  ecuaciones 
resumidas  en  la  tabla  8.10  sobreestiman  el  gasto,  por  lo  que  se  debe  aplicar 
un  factor  de  corrección.  Las  curvas  de  la  figura  8.21  pueden  usarse  para  corre¬ 
gir  por  ahogamiento  en  medidores  Parshall  de  diversos  tamaños.  Respecto  a 
los  datos  resumidos  en  esta  figura,  nótese  que  la  corrección  para  un  medidor 
de  1  ft  (0.30  m)  puede  aplicarse  a  medidores  más  grandes,  si  se  multiplica  por 
los  factores  especificados  en  las  tablas  8.12  y  8.13.  En  la  figura  8.22  se  dan 
diagramas  empíricos  para  la  determinación  de  las  pérdidas  de  carga  para  me¬ 
didores  Parshall  de  distintos  tamaños. 


EJEMPLO  8.3 

Diséñese  un  medidor  Parshall  para  gastos  promedio  de  20  ftJ/s  (0.57 


m’/s).  El  canal  que  lleva  eate  gasto  tiene  una  pendiente  suave  y  un  ti¬ 
rante  normal  de  2.5  ft  (0.76  m). 


fiables.  De  la  tabla  8.10. 

Q  -  4wH¡a,w'm 

o  20  =  -  16H1-* 

H.  -(%)““  -1.15  ft(0.35  m) 
Para  una  razón  de  ahogamiento  de  0.70 

Hb  =  0.70H.  -  0.81  ft  (0.25  m) 
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Entonces,  según  la  figura  8.23 

i  -  2.5  -  0.81  -  1.69  ft  (0.52  m) 

De  la  figura  8.22,  la  pérdida  de  carga  en  el  medidor  es  hL  =  0.43  ft 
(0.13  m);  por  lo  tanto,  el  tirante  aguas  arriba  es 

2.5  +  0.43-  2.9  ft  (0.88  m) 

Se  pueden  hacer  cálculos  similares  para  medidores  Parshall  de  2  y  3  ft.  En 
general  el  medidor  más  económico  seria  el  de  dimensiones  más  pequeñas. 
Aunque,  al  usar  un  medidor  estrecho,  se  tendrían  que  emplear,  en  función  de 
las  dimensiones  del  canal  y  de  las  paredes  de  entrada  (largas  o  modernamente 
largas)  que  podrían  anular  el  ahorro  del  empleo  de  un  medidor  pequeño.  Como 
regla  práctica,  se  recomienda  un  ancho  de  garganta  del  medidor  Parshall  de 
un  tercio,  a  un  medio  del  ancho  del  canaL 
Ya  que  el  medidor  Parshall  produce  la  profundidad  critica  por  medio  de  una 
contracción,  la  velocidad  del  flujo  en  éste  es  mayor  que  la  del  canal  natural. 
Por  esta  razón,  la  arena  y  los  sedimentos  que  lleva  el  flujo  no  se  quedan  en 
el  medidor;  aunque  si  se  tiene  una  cantidad  importante  de  basuras  en  el  flujo, 
el  medidor  Parshall  puede  quedar  inoperable  o  dar  mediciones  erróneas  a  cau¬ 
sa  del  depósito  o  el  bloqueo.  En  estas  circunstancias,  debe  usarse  un  medidor 
Parshall  modificado,  conocido  como  medidor  San  Dimas  (Wilm,  et  ai,  1938), 
Para  los  propósitos  de  esta' sección,  el  flujo  con  basuras  puede  dividirse  en; 
1)  agua  lodosa  cargada  con  sedimentos  finos,  que  se  pueden  suponer  uniforme¬ 
mente  distribuidos  en  la  sección  transversal,  2)  agua  con  una  carga  de  mate¬ 
rial  grueso  en  suspensión,  en  su  generalidad  se  encuentra  en  la  parte  inferior 
del  flujo,  y  3)  agua  que  transporta  rocas  que  se  mueven  por  deslizamiento  o 
ruedan  en  el  fondo  del  canal.  Las  dos  últimas  categorías  se  presentán  común¬ 
mente  en  cañones  de  montañas  y  hacen  inútil  el  empleo  de  medidores  como 
el  Parshall.  Para  resolver  este  problema.  Wilm  et  al,  (1938)  desarrollaron  el 
medidor  San  Dimas  (Fig.  8.24),  que  trabaja  como  un  medidor  de  cresta  ancha 
al  medirse  la  profundidad  del  flujo  aguas  abajo  del  punto  donde  se  presenta 
la  sección  de  flujo  critico.  Respecto  a  la  figura  8.24,  T  =  ancho  del  canal  de 
llegada,  T,  =  'AT  -  ancho  del  medidor,  h,  =  altura  del  medidor  =  (gasto 
máximo)/(57V),  L  =  longitud  del  medidor  =  r+2A„  yr  =  radio  de  transición 
=  Tp.  En  la  tabla  8.13  se  encuentran  resumidas  las  ecuaciones  empíricas  ob- 


FIGURA  8.23  Perfil  del  medidor  Parshall  para  el  ejemplo  8.3 
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Flujo  Upo  1 
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3.  La  elevación  aguas  abajo  y,  debe  ser  menor  que  la  elevación  de  la  super¬ 
ficie  del  agua  en  la  sección  critica. 

Flujo  tipo  2 

En  esta  clasificación  del  flujo,  el  tirante  critico  se  presenta  a  la  salida  de  la 

alcantarilla.  Para  que  se  presente  este  tipo  de  flujo,  se  deben  cumplir  los  si¬ 
guientes  requisitos: 

1.  La  razón  carga-diámetro  de  alcantarilla  debe  exceder  a  1.5 

2.  La  pendiente  del  barril  de  la  alcantarilla  S,  debe  ser  menor  que  la  pen¬ 
diente  critica  S,. 

3.  La  elevación  aguas  abajo  y,  no  puede  exceder  la  elevación  de  la  superfi¬ 
cie  del  agua  en  la  sección  critica. 


de  flujo,  I.  existencia  de  un  perfil  de  flujo  gradualmente  variado 


Flujo  tipo  3 
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Flujo  tipo  5 


En  esta  clasificación  de  flujo,  éste  es  supercritico  a  la  entrada  a  la  alcantari- 

aguas  abajo  del  agua,  se  encuentra  debajo  de  la  clave  de  la  alcantarilla,  la  al- 


paciamiento  de  VI,  in  (0.068  m|  y  un  peralte  de  0.5  ¡n  (0.013  m|.  En  pruebas 
de  laboratorio.  Neill  (1962)  encontró,  para  un  flujo  lleno,  que  n  se  encontraba 
entre  0.0266  para  una  alcantarilla  de  1  ft  (0.30  m|  de  diámetro  y  0.0224  para 
una  alcantarilla  de  8  ft  (2.4  m)  de  diámetro.  Para  alcantarillas  parcialmente 


TA8LA  6.15 
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TABLA  8.16  n  de  Manning  en  fundón 
del  diámetro  de  la  alcantarilla  para 
metal  corrugado  estándar 


TABLA  8.17  n  de  Manning  en  función 
del  diámetro  de  alcantarilla  para 
conatrucdón  de  placas  múltiples 

(Bodhaine.  1976) 


12-13 

14-15 

16-18 

19-20 


3-4 

5-7 


0.029 

0.028 

0.027 
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TABLA  8.1 6  n  de  Manning  en  fundón  del  estado 
del  concreto  para  ai  cantarillas  de  concreto 
IBodhaine.  19761 


Muy  suave  (tubería  torneada) 
Suave  (tubería  hecha  con  cimbra) 
Construcción  ordinaria  en  campo 
Desconchada 


0.010 

0.011-0.016 

0.012-0.015 

0.015-0.020 
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FIGURA  8.28  *,  en  fundón  de  r/b  o  r/D  para  flujos  tipo 
1, 2  y  3  en  alcantarillas  rectangulares  o  circulares  colo¬ 
cadas  a  pallo  en  paredes  verticales.  ( Bodhaine ,  1976.) 


de  redondeo  de  la  entrada  o  biselado  y  se  determinan  a  partir  de  las  figuras 
8.28  y  8.29.  En  este  momento,  debe  observarse  que  las  alcantarillas  de  concre¬ 
to  reforzado  machihembrado  con  diámetros  entre  18  y  36  in  (0.46  a  0.91  m) 
se  han  probado  y  que  no  se  ha  encontrado  ninguna  relación  entre  el  coeficiente 
de  gasto  y  y  ¡ID.  Por  ende,  un  C0  =  0.95  se  emplea  para  todos  los  tamaños  de 
alcantarillas  con  este  tipo  de  construcción.  También  se  supone  que  la  tubería 
de  concreto  prefabricada  con  boca  de  campana  se  encuentra  en  esta  categoría; 
o  sea.  CD  =  0.95.  La  tabla  8.19  resume  valores  usuales  de  rID  y  wlD  para  al- 


+  •  -fr 

FIGURA  8.29  en  fundón  de  w/b  o  w/D  para  flujos  tipo 
1, 2,  y  3  en  alcantarillas  rectangulares  o  circulares  coloca¬ 
das  a  paño  en  paredes  verticales.  (Bodhaine,  19761 


?A  6.30  Coeficiente  de  gasto  base  para  flujos  tipo 
3  en  alcantarillas  rectangulares  con  entrada  cua- 
i  montadas  a  paño  en  pared  vertical.  (Bodbaine. 


medoOn  del  flujo 


FIGURA  í. 31  k,  en  fundón  del  ángulo  de  inclinación 
de  la  pared  de'  entrada  para  flujos  tipo  1,  2  y  3  en 
alcantarillas  rectangulares  con  paredes  a  paño  con 
el  talud.  IBodhaint,  1976.) 


de  las  alcantarillas  rectangulares,  el  coeficiente  de  gasto  base  obtenido  con  la 
figura  8.30  se  debe  multiplicar  por  *6.  que  es  un  parámetro  que  está  en 
función  del  ángulo  de  la  pared  inclinada  y  que  se  obtiene  de  la  figura  8.31, 
Si  la  entrada  de  las  paredes  inclinadas  no  es  simétrica,  entonces  debe  determi¬ 
narse,  independientemente,  un  valor  de  CD  para  cada  lado,  y  promediar  los 
resultados. 

En  una  alcantarilla  circular  que  se  extiende  más  allá  de  la  pared  de  entrada 
o  del  talud,  el  coeficiente  de  gasto  se  determina  al  seguir  el  procedimiento  des¬ 
crito  para  una  alcantarilla  a  paño  con  una  pared  de  entrada  y  al  multiplicarlo 
por  el  parámetro  kL.  En  la  tabla  8.20,  se  encuentran  los  valores  de  kL  en  fun¬ 
ción  de  LJD.  donde  £>,  =  longitud  de  la  protuberancia  de  la  alcantarilla  des¬ 
de  la  pared  o  el  talud.  El  coeficiente  de  gasto  sobre  el  que  se  aplica  kL  no 
debe  exceder  de  0.95,  ya  que  éste  es  el  valor  limite  de  C„  Para  una  alcanta¬ 
rilla  protuberante  biselada,  el  coeficiente  de  gasto  se  calcula  de  la  misma  for¬ 
ma  que  el  de  una  alcantarilla  puesta  a  canto  en  una  pared. 

El  coeficiente  de  gasto  de  una  alcantarilla  a  escuadra,  puesta  a  canto  sobre 
el  talud,  se  determina  con  la  figura  8.32. 

En  todas  las  alcantarillas  con  flujo  tipo  1,’  2  y  3  se  necesita  un  ajuste  final 
del  coeficiente  de  gasto.  Sea 


donde  m  =  razón  de  contracción  del  canal 

A¡  =  área  de  flujo  en  la  sección  de  entrada 
A  =  área  de  flujo  en  la  sección  terminal 


(15.1) 
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Para  m  =  0.80,  un  valor  ajustado  del  coeficiente  de  gasto  puede  estimarse  con 
la  figura  8.33.  Para  valores  de  m  <  0.80.  el  coeficiente  ajustado  se  puede  esti¬ 
mar  con 


Cb  -  0.98  - 


(0.98  -  CD)m 
0.80 


(8.6.2) 


EJEMPLO  8.4 

La  figura  8.34  describe  esquemáticamente  un  flujo  que  se  sabe  ocurre 
en  una  alcantarilla  de  metal  corrugado  con  un  diámetro  de  10  ft  (3.0 


FIGURA  S.32  Coeficientes  de  gasto  para  flujos  tipo  1, 
2,  y  3  en  una  tubería  a  escuadra  y  paño  con  el  talud. 
(Bodhaine,  1976 1. 
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FIGURA  3.33  Ajuste  del  coeficieut*  de  gasto  según  el 
grado  de  contracción  para  flujos  tipo  1,2,  y  3 1 Bodhai ■ 


m).  Si  r  =  0.06  ft  (0.018  m).  n  =  0.024.  -4,  =  1000  f«93  m’),  y  *,  = 
300  000.  determínese  el  gasto  si  la  alcantarilla  se  pone  a  paño  con  la 
pared.  Este  ejemplo  fue  presentado  por  primera  vea  por  Bodhaine 
(1976). 


Solución 

Del  enunciado  del  problema  y  la  figura  8.34  se  extraen  los  siguientes 
datos: 

y,  -  10  ft  (0.30  m) 


Lm?£m  0.006 
D  10 

y,  =  6  ft  (1.8  m) 


ra  r/D  =  0.006,  k,  =  1.01.  El  valor  ajustado  del  coeficien- 
C„  «  k,CB  =>  1.01(0.88)  -  0.89 


hdrAuuca  de  canales  ampios 


El  siguiente  paso  de  cómputo  depende  de  la  clasificación  del  flujo,  y 
el  próximo  paso  de  clasificación  de  la  tabla  8.15  requiere  una  estima¬ 
ción  del  tirante  critico.  Se  observa  que  si  y,  <  y„  no  se  puede  pre¬ 
sentar  el  flujo  tipo  3.  Para  diferenciar  entre  los  flujos  tipo  1  y  2,  se 
emplea  una  gráfica  desarrollada  por  Bodhaine  (1976)  (Fig.  8.35).  Para 
SJ>'a  _  0-02(10)*  .  ?4  g 


se  concluye  que  éste  puede  ser  un  flujo  tipo  1.  De  donde,  con  la  figura 
8.36  con  y, ID  =  1 


y  y,  -  0.65  D  -  0.65  (10)  ■=  6.5  ft  (2.0  m) 

El  gasto  se  estima  con  la  ecuación  empírica  dada  en  la  tabla  2.1  para 
canales  abiertos  circulares  o 


jssí 


donde  a  se  supone  igual 
dón  para  estimar  Q  da 


a  1.  Si  se  n 
f6;5(10)^ 

l  1.01 


resuelve  esta  ecua- 


780  ftVs  (22  m’/s) 


La  pérdida  por  fricción  entre  la  sección  de  llegada  y  la  entrada  de  la 
alcantarilla  está  dada  por 
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donde  K,  “  KRY1 

De  la  tabla  1.1 

A.  -  X<» -aenílD1 


Para  9  =  3.75  rad 

A,  -  «3.76  -  sen  (3.75)]  10*  -  54  ft1  (5.0  m») 
R,  -  X  [l-^P]  10  -  2.9 ft (0.88 m) 
y  K,-^(54)(2.9)«-  6820 

gt..  (780)*10 _ 0003 

O-’  K,K,  300000(6820) 
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La  carga  de  velocidad  en  la  sección  de  llegada  es 


5? 
2 g 


2* 


(780/1000)* 

2(32.2) 


Ahora  el  coeficiente  de  gasto  puede  ajustarse  por  la  contracción  del 


y  de  la  ecuación  18.5.2) 


De  la  figura  8.24,  el  gasto  para 
dado  por  ,  , 


Q=  CoA«  2«  h,+ 


una  alcantarilla 


flujo  tipo  1  está 


=  0.87(54)(2(32.2)(10  +  0.0094  -  6.5  -  0.003)] 
-  710ft7s  (20  ms/s) 
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Esta  respuesta  final  es  bastante  parecida  a  la  supuesta  inicialmente. 


El  hecho  de  que  este  flujo  es  el  tipo  1 
S„  >  S,  (Tabla  8.14). 

La  pendiente  critica  está  dada  por 


Por  lo  que,  es  un  flujo  tipo  1. 

Ahora  conviene  notar  que  si  la  alcantarilla  considerada  fuese  de  forma  rec¬ 
tangular.  entonces  se  debe  emplear  la  figura  8.37  en  vez  de  la  8.35  para  dife- 


o  4  y  6 


tical  se  determina  de  la  tabla  8.21  para  estos  tipos  de  flujo.  Para 
■o  o  el  valor  de  yJD. 

n  paredes  inclinadas  a  la  entrada  de  las  alcantarillas  circulares 
red,  no  causa  ningún  efecto  sobre  el  coeficiente  de  gasto.  En  al- 
i  paredes  inclinadas  y  entrada  cuadrada 


FIGURA  8.37  Pendiente  critica  para  alcantarillas  de 
sección  rectangular,  flujos  tipo  1  y  2.  IBodhaine,  1976.) 
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TABLA  6.21  Coeficientes  de  gasto  para 
alcantarillas  rectangulares  y 
circulares,  flujos  tipo  4  y  6 
(Bodhaine,  1976) 


rlb,  iu/6,  wJD,  o  r/D  CD 

O  0.84 

0.04 
0.06 

0.10 

0.12 


0.88 

0.91 

0.96 

0.97 

0.98 


y  Co-0.75  para» -90* 

donde  el  ángulo  8  se  define  en  la  figura  8.26.  Si  la  entrada  superior  de  la  alcan¬ 
tarilla  rectangular  con  monos  de  aleta  se  bisela  o  redondea  con  30°  s  8  s  75°, 
entonces  CD  se  selecciona  de  la  tabla  8.21  con  base  en  r/D  o  w/D  para  la  parte 
superior  de  la  entrada.  En  este  caso,  CD=  0.87  es  el  limite  inferior.  Para  el 
caso  donde  8  =  90°  y  la  parte  superior  de  la  entrada  se  encuentra  redondeada 
o  biselada,  el  valor  base  del  coeficiente  de  gasto  es  0.75,  que  debe  ajustarse 
por  k,  o  los  cuales  se  pueden  obtener  de  las  figuras  8.28  o  8.29.  Para  los 
casos  en  que  75°  S  8  s  90°.  se  interpolan  los  valores  de  CD  entre  0.87  y  0.76 
respectivamente,  y  se  ajustan  con  k,  o  k_  según  sea  el  caso. 

Para  el  caso  de  alcantarillas  de  metal  corrugado  que  se  extienden  más  allá 
de  la  pared  o  talud.  C„  se  determina  con  la  tabla  8.21  y  se  ajusta  con  el  pará¬ 
metro  kL,  obtenido  de  la  tabla  8.20.  Para  alcantarillas  de  concreto  con  aristas 
biseladas  que  atraviesan  el  talud  o  pared,  Cc  se  determina  con  la  tabla  8.21. 

Para  el  caso  de  alcantarillas  circulares  conjuntas  a  inglete  que  están  a  paflo 
con  el  talud  CD  —  0.74.  Si  la  alcantarilla  circular  conjunta  a  inglete  se  extien¬ 
de  más  allá  del  talud,  el  coeficiente  de  gasto  se  estima  al  multiplicar  0.74  por 
el  parámetro  estimado  en  la  tabla  8.20. 

EJEMPLO  8.5 

Se  tiene  una  alcantarilla  horizontal  de  concreto  de  4.0  ft  (1.2  m)  de 
diámetro.  Si  las  condiciones  de  flujo  son  las  dadas  en  la  figura  8.38  y 
u/  *  0.3  ft  (0.09  m) 
y,  -  7.0  ft  (2.0  m) 
y,  -5.0ft(1.5m) 

2-0 

Lj-»  -  50  ft  (15  m) 
n  =  0.012 


FIGURA  8.38  Esquema  del  ejemplo  8.5. 


estime  el  gasto.  Bodhaine  119761  originalmente  propuso  este  ejemplo. 


De  donde,  con  las  tablas  8. 14  y  8.15.  se  concluye  que  el  flujoes  del  tipo  4. 

El  coeficiente  de  gasto  determinado  con  la  tabla  8.21  con  w/D  = 
0.3/4  =  0.075  por  interpolación  lineal  o 


9  ■  CdA°  [r7i»cbi£¡W5>] 


A.  -  ^  -  12.6  ft*  (1.17  m*) 

P„  -  rD  -  t(4)  -  12.6  ft  (3.84  m) 


ft  (0.30  m) 


i  2(32.2X7.0  -  5.0)  1 

Q  -  0.955(12.6)  +  [29(0.955),(0.012),(50)/(l)wll 


Coeficientes  de  gasto  para  flu)o  tipo  5 

Lo9  coeficientes  de  gasto  para  alcantarillas  circulares  o  rectangulares  a  paño 
en  una  pared  vertical  con  flujo  tipo  5,  se  resumen  en  la  tabla  8.22.  Aunque  el 
flujo  tipo  5  no  se  presenta  normalmente  en  alcantarillas  con  secciones  de  en¬ 
trada  y  salida  abocinadas,  si  UD  <6  y  S.  >  0.03,  puede  ocurrir  el  flujo  tipo  5. 
Aun  en  estas  condiciones,  el  flujo  tipo  5  puede  gradualmente  convertirse  en 
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EJEMPLO  8.6 

Se  tiene  una  alcantarilla  de  diámetro  de  4.0  ft  (1.2  m)  con  un  flujo  co¬ 
mo  el  de  la  figura  8.39  y 

5-0016 

y,  -  6.0  ft  (1.8  m) 
z  =  2.0  ft  (0.61  m) 
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¿3-s  ■  50  ft  (15  m) 

S„  -  0.04 

y,  -  1.0  <t  (0.30  m) 

Estímese  el  gasto.  Bodhaine  (1976)  empleó  por  primera  este  ejemplo. 


Solución 

De  los  datos  dados 


De  las  tablas  8.14  y  8.15.  se  concluye  que  el  flujo  es  del  tipo  5  o  6.  Bodhaine 
(1976)  presentó  dos  figuras  para  diferenciar  entre  los  flujos  tipo  5  y  6.  figuras 
8.40  y  8.41.  Si  se  usa  la  figura  8.40. 


-  -j  -  12.5 
(»PV4)  L 


29  nay,  29(0.024)*6  „ 

s? - 1 — 0,0 


GK5 - 

FIGURA  6.39  Esquema  del  ejemplo  I 


■© 


¡URA  8.40  Criterios  para  diferenciar  entre  los  flujos  Upo  5  y  6  en  alcantarillas  circu- 
es  o  rectangulares  con  barril  rugoso.  IBodhaine,  1976.1 


*  esta  figura  se  concluye  que  el  flujo  es  tipo  5.  Al  emplear  estos  números 
la  figura  8.41  también  se  puede  concluir  que  el  flujo  es  del  tipo  5. 

Para  un  flujo  tipo  5,  el  coeficiente  de  gasto  se  estima  con  la  tabla  8.22;  o  para 
5  =  0.016,  C0  =  0.484.  De  la  figura  8.26 

Q  -  CdA.\J 2gy¡  ~  0.484 


120  ftVs  (3.4  mVs) 


» - » - 

k 

FIGURA  8.41  Criterios  para  diferenciar  entre  loa  flujos  tipo  5  y  6 
en  alcantarillas  circulares  o  rectangulares  con  barril  de  concreto,  en¬ 
trada  cuadrada,  redondeada,  o  biselada  y  con  o  sin  paredes  de 
entrada  indinadas.  I Bodhaint,  1976.1 

EJEMPLO  8.7 

En  una  alcantarilla  de  concreto  de  4.0  ft  11.2  m)  de  di&metro  con  una 
entrada  biselada  IFig.  8.41),  una  condición  del  flujo  remansada  aguas 


0.075 
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y,  -  7.0  ft  (2.1  m) 
y«  -  1.0  ft  (0.30  m) 

J  -  1.0  ft  (0.30  m) 

Lt-»  -  50  ft  (15  m) 
n  -  0.012 

estímese  el  gasto  en  estas  condiciones.  Bodhaine  (1976)  presentó  este 
ejemplo. 


Solución 

Para  las  condiciones  dadas,  de  las  tablas  8.14  y  8.15.  puede  ocurrir  (lujo 
tipo  5  o  6.  ya  que  y, ID  =  w  =  1.7  y  y  JD  -  w  =  0.25.  De  la  figura  8.40 
con  UD  =  so.  =  12.5  y  S.  =  lm  =  0.02,  el  (lujo  tipo  6  es  el  indicado. 
De  la  figura  8.26  la  ecuación  para  estimar  el  gasto  en  estas  condicio- 


9  -  CoA.\/2g{h,  -  fc,  -  h„,) 

El  coeficiente  de  gasto  de  la  tabla  8.21  es  Cfl  =  0.95,  y  la  pérdida  de 
carga  por  fricción  entre  las  secciones  2  y  3  está  dada  por 


Puesto  que  Q  debe  conocerse  antes  que  pueda  calcularse  h, s-s,  se  ne¬ 
cesita  una  solución  por  tanteo.  El  valor  inicial  de  Q  se  obtiene  si  se 
supone  que  h/t-i  =  0  o 


Q  -  CoA.  V2g(fc,  -  bj)  -  0.95^-  V2(32.2)(8  -  1) 
-  267ftVe(7.6mV») 

Entonces 


Q'L  (267)*(50)  _ 

y  =  KjKj  =  (1560)*  ”  ' 

En  este  momento  se  puede  construir  una  tabla  para  continuar  el  proce¬ 
dimiento  de  solución 
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Q  tanteado,  Estimación 
ftVs  nueva  de  Q  tt'ls 

256  1.5  225 
225  IX)  235 
235  1.1 _ 233 


Por  tanto,  para  las  condiciones  dadas  se  estima  que 
Q  -  230  ft3/s  (6.5  m’/s) 


1.  La  precisión  en  los  datos  de  elevaciones  de  las  secciones  de  llegada  y  salida 

2.  La  estabilidad  del  canal  de  llegada 

3.  La  semejanza  de  las  condiciones  de  entrada  con  las  estándar 

4.  La  forma  y  condición  de  la  alcantarilla 

5.  La  socavación  de  sedimentos  en  la  alcantarilla 

6.  La  posibilidad  de  que  la  alcantarilla  se  encuentre  parcialmente  obstruida 
por  detritos 

Bodhaine  (1976)  describe  cómo  pueden  establecerse  relaciones  carga-gasto  pa¬ 
ra  alcantarillas,  por  lo  que  se  sugiere  al  lector  este  documento  para  mayor  in¬ 
formación  sobre  el  flujo  en  alcantarillas. 
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SINOPSIS 

Este  capitulo  trata  sobre  el  flujo  rápidamente  variado  en  canales  no  pris¬ 
máticos.  En  particular,  se  trata  el  flujo  en  contracciones  de  puentes;  con¬ 
trol  de  saltos  hidráulicos  por  vertedores  de  cresta  delgada  y  ancha,  es¬ 
calones  y  vados,  y  tanques  amortiguadores;  disipadores  de  caídas;  y 
el  diserto  de  transiciones  en  canales.  Dado  que  en  los  copitulos  anterio¬ 
res  se  han  analizado  otros  tipos  de  flujos  rápidamente  variados  en  ca¬ 
nales  no  prismáticos,  como  tos  vertedores  de  cresta  delgada  y  ancha  y 
medidores  de  flujo  critico,  el  entoque  primordial  de  este  capitulo  es  sobre 
las  aplicaciones  más  que  sobre  la  teoría. 


9.1  INTRODUCCIÓN 

La  presencia  de  flujo  rápidamente  variado  a  través  de  un  canal  no  prismáti¬ 
co  es  muy  común  en  el  estudio  de  la  hidráulica  de  canales  abiertos.  Por  ejem¬ 
plo.  en  los  capítulos  anteriores  se  trataron  vertedores  de  cresta  delgada  y 
ancha,  y  medidores  de  flujo  critico,  todos  éstos  son  casos  de  flujo  rápidamen¬ 
te  variado  a  través  de  canales  no  prismáticos.  En  este  capitulo  se  estudiarán 
varios  ejemplos  adicionales  de  este  tipo  de  flujo. 


9.2  PILAS  DE  PUENTES 


Son  una  obstrucción  del  flujo;  por  tanto,  debe  presentarse  una  interacción 


1.  El  agua  en  la  vecindad  de  la  sección  1  empieza  a  acelerarse  en  el  área  cen¬ 

tral,  mientras  que  se  desacelera  en  la  vecindad  de  las  fronteras.  Una  aproxi- 

tura  iChow.  1959).  Mathai  (1976)  dice  quelTsección  1  se  presenta  a  una  dis- 
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FIGURA  9.1  Esquema  de  de¬ 
finición  para  el  flujo  entre 
pilas  de  puentes. 


2.  En  la  contracción,  el  flujo  se  caracteriza  por  aceleraciones  paralelas  y  ñor 
males  a  las  lineas  de  corriente  y  por  una  baja  rápida  del  nivel  del  agua. 

3.  Dentro  de  la  contracción,  el  flujo  “vivo"  se  contrae  a  un  ancho  que  es  menor 
al  de  la  abertura.  El  espacio  entre  el  flujo  vivo  y  la  frontera  sólida  está  ocu¬ 
pado  por  vórtices. 

4.  En  la  sección  2,  el  flujo  vivo  tiene  su  contracción  mínima,  que  es  análoga 
a  la  vena  contracta  en  flujo  a  través  de  un  orificio. 

5.  En  la  sección  4  se  restablece  el  flujo  uniforme.  Entre  las  secciones  3  y  4  se 
tiene  un  flujo  gradualmente  variado. 
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Dada  la  situación  descrita  arriba,  se  tienen  varios  enfoques  posibles  para  la 
solución  del  problema.  Por  ejemplo  se  puede  suponer  que 

M¡  -  M,  =  P,  (9.2.1) 

donde  M,  y  M¡  =  funciones  de  cantidad  de  movimiento  especifico  en  las  sec¬ 
ciones  1  y  2  respectivamente,  y  P,  =  coeficiente  de  arrastre  de  la  pila.  Aun¬ 
que  la  ecuación  (9.2.1)  es  un  enfoque  racional  a  la  solución  del  problema, 
generalmente  no  se  considera  porque  no  toma  en  cuenta  la  forma  de  la  pila. 
La  solución  precisa  del  problema  de  las  pilas  de  puentes  necesita  experimen- 

Yarnell  (1934a  y  19346)  examinó  experimentalmente  el  flujo  a  través  de  pi¬ 
las  de  puentes  y  determinó 

^  *  Ff  (*  +  5F?  -  0.6)  (a  +  15»‘)  (9.2.2) 

donde,  refiriéndose  a  la  figura  9.1.  Ay  =  diferencia  de  tirantes  entre  las  seccio¬ 
nes  1  y  3;  Fj  =  número  de  Froude  en  la  sección  3;  *  =  parámetro  empírico 
que  caracteriza  la  forma  de  la  pila  (Tabla  9.1);  y 

»  -  1  -  T  (9.2.3) 

donde  r  “  A  (9.2.4) 

En  sus  experimentos,  Yarnell  (1934o  y  19346)  examinó  casos  en  que  r  se  en¬ 
contraba  entre  0.88  y  0.50.  Aunque  estos  valores  de  T  representan  contraccio¬ 
nes  más  fuertes  que  las  encontradas  en  la  práctica  moderna,  la  tendencia 
sistemática  de  los  resultados  de  Yarnell  (1934o  y  19346)  es  que  la  extrapo¬ 
lación  de  éstos,  para  valores  de  o  en  el  rango  de  0.95,  deben  ser  válidos. 

Los  experimentos  de  Yarnell  suponen  que  o  es  lo  bastante  grande  para  no 
estrangular  el  flujo.  i.e„  provoca  flujo  critico.  El  valor  limite  de  f,  o  sea.  el 


TABLA  9.1  Valoreada 


ecuación  (9.2.21 
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valor  de  r  debajo  del  cual  el  flujo  se  estrangula,  puede  estimarse  si  se  tiene 
dos  suposiciones  diferentes.  Si  E,  =  E¡.  entonces  el  valor  limite  de  r  puede 
estimarse  por 


[_27FM 
1(2  +  Ff)s  J 


(9.2.5) 


donde  r(.  =  valor  limite  de  r  y  E,  y  E¡  son  las  energías  especificas  en  las 
secciones  1  y  2.  respectivamente.  Henderson  (1966)  recomendó  que  la  ecua¬ 
ción  (9.2.6)  debe  emplearse  para  estimar  T  porque  no  depende  de  la  suposición 
de  conservación  de  energía;  además  sus  variables  independientes  se  conocen 
inicialmente.  Siempre  y  cuando  la  ecuación  Yarnell  hubiere  empleado  para 
distinguir  entre  el  flujo  tipo  A  y  el  tipo  B.  Cuando  se  tiene  flujo  tipo  B.  se  pre¬ 
senta  un  salto  hidráulico  aguas  abajo  de  la  sección  2. 

La  contracción  del  campo  de  flujo  en  un  puente  puede  servir  también  para 
medir  de  manera  indirecta  el  gasto.  La  ecuación  para  el  gasto  se  deriva  al  es¬ 
cribir  y  combinar  las  ecuaciones  de  energía  y  continuidad  entre  las  secciones 
lyso 


■V! 


2í  Uy  +  a.-i-h, 


donde  Q  —  gasto 

Co  =  coeficiente  de  gasto 
u,  =  velocidad  en  la  sección  1 
h,  =  pérdida  por  fricción  entre  las  secciones  1  y  2 
A,  =  área  de  flujo  de  la  sección  2 


contracción. 
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El  factor  de  corrección  por  energía  cinética  de  la  ecuación  (9.2.7)  ae  estima 
mediante 

E 

°  “  (ft2-8) 

donde  A  =  área  de  flujo 

K  =  factor  de  sección 

i  =  subíndice  de  la  subsección  de  la  sección  transversal  entera 
T  =  subíndice  de  la  sección  transversal  entera 

La  pérdida  por  fricción  de  la  ecuación  (9.2.7)  se  estima  al  dividir  la  distancia 
entre  la  sección  1  y  3  en  dos  tramos:  de  la  sección  1  a  la  cara  de  aguas  arriba 
de  la  entrada  del  puente  y,  desde  ésta  hasta  la  sección  3. 

La  variable  h,  se  estima  entonces  por 


donde  L„  “  longitud  de  la  sección  de  llegada 

L  =  longitud  de  la  contracción  del  puente 
Ki  y  =  factores  de  sección  en  las  secciones  1  y  3.  respectivamente 

Las  distancias  L„  y  L  se  definen  en  la  figura  9.1. 

En  la  ecuación  19.2.7)  el  coeficiente  de  gasto  es  una  combinación  de:  1)  un 
coeficiente  de  contracción.  2)  un  coeficiente  de  pérdidas  por  turbulencia,  y  3) 
un  coeficiente  de  corrección  por  velocidad  para  la  sección  de  control.  En  nota¬ 
ción  funcional, 


«un 

Las  variables  usadas  en  la  ecuación  (9.2.10)  se  definen  en  la  tabla  9.2  y  figuras 
9.1  a  9.5.  Las  variables  o.  L/b,  y  F  son  comunes  a  todos  los  tipos  de  aberturas 
de  puentes:  de  éstas,  i  es  la  más  importante  y  F  la  menos  importante  (Mat- 
thai,  1976). 

Como  se  recalcó,  las  propiedades  geométricas  de  la  abertura  tienen  un  im¬ 
portante  efecto  sobre  el  flujo.  La  mayoría  de  las  aberturas  de  puentes  se  pue¬ 
den  clasificar  dentro  de  los  siguientes  cuatro  tipos  básicos: 

Tipo  1.  Contracción  tipo  1  (Fig.  9.2):  tiene  pilas  verticales  con  o  sin  aleros.  El 
redondeo  de  la  entrada,  ángulo  de  los  aleros,  ángulo  de  la  contracción 
respecto  al  flujo,  y  el  número  de  Fraude  influyen  en  el  gasto. 
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Tipo  2.  Contracción  tipo  2  (Fig.  9.3):  tiene  taludes  indinados  y  remates  verti¬ 
cales.  En  tirante  del  agua  en  los  remates  y  el  ángulo  entre  el  flujo  y 
la  contracdón  afectan  el  gasto. 

Tipo  3.  Contracdón  tipo  3  (Fig.  9.4):  tiene  los  taludes  y  remates  inclinados. 
El  gasto  se  ve  afectado  por  la  geometría  de  entrada  y  el  ángulo  de  la 
contracdón  respecto  al  flujo. 

Tipo  4.  Contracción  tipo  4  (Fig.  9.5):  tiene  taludes  inclinados  con  remates  ver¬ 
ticales  y  aleros.  El  ángulo  de  los  aleros,  el  ángulo  entre  el  flujo  y  la 
contracdón,  la  inclinadón  de  los  taludes  y  el  número  de  Fraude  influ¬ 
yen  en  el  gasto.  Debe  notarse  que  a  pesar  de  que  se  le  agreguen  aleros 
no  se  convierte  necesariamente  en  contracdón  tipo  4.  Si  el  flujo  pasa 
por  la  arista  aguas  arriba  en  forma  vertical,  se  tiene  una  contracción 
tipo  1;  aunque,  si  el  flujo  pasa  por  una  arista  inclinada  del  alero,  enton¬ 
ces  se  tiene  una  contracdón  tipo  4. 

El  análisis  de  Matthai  (1976)  define  la  razón  de  contracción  del  canal  como 
la  proporción  del  gasto  total  que  entra  a  la  contracción  desde  los  márgenes 


Q 


í 

Q 


(9.2.11) 
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donde  Q  =  gasto  total  de  canal  y  q  =  gasto  que  pasaría  por  la  abertura  del 
puente  si  no  se  tuviera  una  contracción  ahL  Si  se  supone  que  el  gasto  total 
se  distribuye  proporcionalmente,  a  través  de  la  sección  de  llegada,  a  las  sub¬ 
secciones  del  canal,  entonces  la  ecuación  (9.2.11)  se  convierte  en 


donde  K  =  factor  de  sección  de  la  sección  de  llegada  completa  y  K,  —  factor 
de  sección  de  la  subsección  del  canal  completo  que  ocupa  el  flujo  '  (Fig.  9.6). 
Respecto  a  la  figura  9.6,  el  factor  de  sección  completo  está  dado  por 

K  -  K.  +  K,  +  Kk  (9.2.13) 

La  determinación  del  coeficiente  de  gasto,  especificado  en  la  ecuación 
(9.2.7),  suele  necesitar  varios  pasos  de  cálculo.  Después  de  identificar  el  tipo 
de  contracción,  se  siguen  estos  pasos: 


FIGURA  9.3  Definición  de  la  abertura  tipo  2,  de  ta¬ 
ludes  inclinados  y  de  remates  verticales.  | Macthai , 
1976. ) 
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FISURA  9.4  Esquema  definitorio  de  una  abertura  tipo  3.  de  taludes  indinados  y  de 
remates  inclinados.  IMatthai,  1976.1 

1. Una  vez  especificados  o  y  ZA  9e  consultan  las  figuras  9.7  a  9.17  para  deter¬ 
minar  un  coeficiente  base  C'  de  gasto.  Si  se  satisfacen  todas  las  condiciones 
de  la  curva  base,  entonces  el  cálculo  concluye;  si  no,  se  requieren  pasos  adi¬ 
cionales. 

2.  Si  la  abertura  del  puente  difiere  de  las  condiciones  estándar  únicamente 
por  el  ángulo  y  el  número  de  Fraude,  entonces  el  coeficiente  de  gasto  final 
está  dado  por 


CD  -  C 


(9.2.14) 


FIGURA  9.5  Esquema  definitorio  de  una  abertura  tipo  4,  con  taludes  inclinados  y  de 
remates  verticales  con  aleros.  (. Matthai,  1976.1 

donde  C  =  coeficiente  de  gasto  ba9e  para  el  tipo  de  puente  y  para  los  valo¬ 
res  dados  de  Ub 

h,  =  coeficiente  de  ajuste  de  C  para  valores  no  estándar  de  F 
kA  =  coeficiente  de  ajuste  de  C  por  la  influencia  del  ángulo 


3.  La  excentricidad  e  de  la  abertura  del  puente  se  define  como  la  razón  entre 
los  factores  de  sección  K.  y  Kh  (Fig.  0.6)  o 


K. 

Kb 


(9.2.15) 


Si  e  >  0.12,  no  es  necesaria  la  corrección  por  excentricidad.  Si  e  =  0.  enton¬ 
ces  se  debe  seguir  el  siguiente  procedimiento: 


■.  La  sección  1,  de  llegada,  se  ubica  a  una  distancia  L  =  26  aguas  arriba 
del  puente. 


FIGURA  9.7  Coeficientes  para  aberturas  tipo  1.  para  taludes  verticales  y  para  rem 
tes  verticales.  (Matthai,  1976.) 
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FIGURA  9.6  Esquema  defi- 

tracción  o  y  una  contracción 
excéntrica.  (Matthai,  1976.) 


b.  El  coeficiente  de  gasto  base  se  determina  usando  la  razón  L/26  y  única¬ 
mente  el  remate  en  el  lado  contracto. 


c.  La  elevación  de  la  superficie  del  agua  en  la  sección  1  se  toma  como  el  pro¬ 
medio  de  las  elevaciones  en  los  extremos  de  la  sección. 


d.  La  elevación  de  la  superficie  del  agua  en  la  sección  3  se  toma  sólo  como 
la  elevación  del  lado  contracto;  óy  se  determina  nada  més  para  este  lado 


Cuando  e  =  0,  la  sección  se  llama  contracción  excéntrica  completa  y  se 
considera  igual  a  la  mitad  de  una  contracción  normal.  Por  esta  razón,  el 
ancho  de  la  contracción  para  la  estimación  de  C  y  de  L  se  toma  como 
26.  El  ajuste  por  excentricidad  k,  se  determina  en  función  de  e  con  la  ta¬ 
bla  9.3. 

4.  El  efecto  de  las  pilas  o  pilotes  de  puentes  dentro  de  la  contracción  también 
debe  considerarse.  El  área  sumergida  total  de  pilas  o  pilotes  se  proyecta  so¬ 
bre  un  plano  en  la  sección  3.  La  razón  del  área  proyectada  de  las  pilas  o 
pilotes.  A¡,  al  área  de  flujo  de  la  sección  3  es  por  definición 

J  -  (9-2.16) 

El  factor  de  ajuste  A,  se  define  en  la  figura  9.17.  Para  pilas,  k ,  es  una 
función  de  o,  mientras  que  para  pilotes  es  función  de  o  y  de  Ub.  En  la  figura 
9.17,  las  lineas  punteadas  ilustran  la  determinación  A,  para  pilas,  cuando 
a  =  0.41,  J  =  0.04,  y  Ub  =  0.69.  Para  estos  datos,  ubiqúese  en  la  gráfica 
derecha  en  a  =  0.41;  muévase  verticalmente  hasta  ¡ntersectar  la  curva  para 
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FIGURA  9.17 


b.  Supóngase  que  *,  =  1.00. 

c.  Estímese  el  gasto  con  la  ecuación  (9.2.7). 

d.  El  gasto  del  paso  c  es  una  estimación  del  gasto  total  a  través  de  la  con¬ 
tracción. 

6.  La  alineación  de  los  remates  con  el  flujo  es  también  un  factor  crucial.  Cuan¬ 
do  la  contracción  se  encuentra  a  un  ángulo  f  con  el  flujo,  los  remates  pue¬ 
den  estar  paralelos  al  flujo  o  perpendiculares  a  los  taludes.  El  factor  de  ajus¬ 
te  k,  es  el  mismo  para  ambas  condiciones  si  f  s  20°.  Si  f  >  20°,  entonces 
se  requiere  un  ajuste  adicional:  aunque  no  se  tienen  datos  para  evaluar  este 
ajuste  en  este  momento,  por  lo  que  no  se  puede  ajustar  por  este  efecto. 

Los  ajustes  anteriores  se  aplican  a  los  cuatro  tipos  de  contracciones  conside¬ 
radas  aquí,  y  sus  efectos  en  el  coeficiente  de  gasto  pueden  —según  la  situa¬ 
ción  especifica—  varían  de  menor  a  mayor  importancia. 

TABLA  9.3  Factor  de  ajuste  por  excen¬ 
tricidad.  (Matthai.  1976.1 
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FIGURA  9.18  Variación  del  factor  de  ajuste  con  la  ratón  de  sumergcncia  del  puente. 
I Matthai,  1976.1 


Quizá  sean  necesarios  otros  factores  de  ajustes,  según  sea  el  tipo  de  con¬ 
tracción.  Las  curvas  para  estimar  estos  factores  acompañan  las  curvas  del 
coeficiente  de  gasto  base  para  los  cuatro  tipos  de  puentes  considerados.  Res¬ 
pecto  a  estos  coeficientes  adicionales,  se  deben  tomar  en  cuenta  los  siguientes 
comentarios: 

1.  La  angularidad  es  la  relación  entre  una  contracción  inclinada  y  las  lineas 
de  flujo  de  un  canal  sin  obstrucción  (Fig.  9.19a  y  6).  El  factor  de  ajuste  por 
angularidad  k,  es  una  función  de  la  razón  de  contracción  o  y  el  grado  de 
angularidad  f.  La  angularidad  no  debe  confundirse  con  la  curvatura  del 


Asimismo,  la  angularidad  puede  tener  un  efecto  significativo  sobre  la  dis- 


neral,  los  resultados  presentados  aquí  son  cuando  la  inclinación  de  los  talu¬ 
des  es  1:1  y  2:1.  Para  otros  taludes  que  se  encuentren  dentro  de  estos 
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valores  a  menudo  resulta  satisfactoria  una  interpolación  lineal  (Matthai, 
1976). 

3.  En  algunos  casos,  los  dos  remates  del  puente  pueden  ser  de  distintos  tipos. 
En  estos  casos  Matthai  (1976)  recomendó  que  el  coeficiente  de  gasto  medio 
se  estime  por 

(9.2.17) 

donde  los  subdtndices  L  y  R  se  refieren  a  los  coeficientes  de  gastos  y  facto¬ 
res  de  sección  izquierdos  y  derechos. 


Si  C„,  el  coeficiente  de  gasto,  es  una  función  del  número  de  Froude  en  la  sec¬ 
ción  3,  de  todas  maneras  se  necesitará  una  solución  por  tanteo  de  la  ecuación 
(9.2.18)  para  la  determinación  del  gasto. 
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EJEMPLO  9.1 

Estímese  el  gasto  de  avenida  pico  a  través  de  una  abertura  de  puente 
en  un  canal  recto,  uniforme  si: 

1.  La  sección  de  llegada  se  encuentra  a  300  ft  (91  m)  aguas  arriba  del 
puente  y  tiene  las  siguientes  características  geométricas  e  hidráu- 


2.  En  el  punto  donde  el  puente  atraviesa  el  canal,  el  margen  del  canal 
está  completamente  obstruido  por  el  terraplén  del  puente. 

3.  La  contracción  es  del  tipo  1  (Fig.  9.2)  con  180  ft  (55  m)  de  ancho  y 
30  ft  (9.1  m)  de  largo. 

4.  La  elevación  media  del  agua  en  la  sección  contracta  está  a  5  ft 
(1.5  m)  por  debajo  de  la  sección  de  llegada. 

5.  El  canal  principal  y  el  lateral  son  de  sección  aproximadamente  rectan¬ 
gulares.  El  principal  tiene  180  ft  (55  m)  de  ancho  y  29.8  ft  (9.1  m)  de 
profundidad  y  el  lateral  390.4  ft  (119  m)  de  ancho  y  14.6  ft  (14.5  m) 
de  profundidad. 

Nota:  Chow  presentó  por  primera  vez  en  este  ejemplo  1959. 

Solución 

El  problema  se  resuelve  si  primero  se  calcula  un  coeficiente  de  gasto 
base,  (éste  se  modificará  si  asi  lo  requiere  la  geometría  de  la  contrac¬ 
ción  bajo  estudio)  y  por  último,  se  resuelve  la  ecuación  (9.2.18)  para 
el  gasto. 

De  la  ecuación  (9.2.12),  la  razón  de  contracción  es 


Subscrito  A,  ft1  Im’l  P,ft(m)  n  n 


Sección  principal  5360  225  0.035  1.10 

(498)  (69) 

Sección  lateral  5710  405 

(530)  (123) 


0.040  1.11 
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donde  K  =  factor  de  sección  de  la  sección  de  llegada  y  K,  =  factor 
de  sección  de  la  subsección  del  canal  ocupada  por  el  gasto  q'.  De  los 
datos  dados 


-  1.89  X  10*  +  1.24  X  10“  =  3.13  X  10* 


K,  -  —  ARW  =1.89X10* 


El  enunciado  del  problema  da  a  entender  tácitamente  que  la  excentri¬ 
cidad  [Ec.  (9.2.16)]  es  cero;  por  lo  que,  el  segundo  parámetro  requerido 
para  estimar  el  coeficiente  de  gasto  base  de  la  figura  9.7a  es 


y  si  se  corrige  por  causa  de  la  excentricidad  (Tabla  9.3) 


C0  -  *(C  =  0.953  (0.75)  =  0.71 
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El  valor  del  factor  de  corrección  por  energía  cinética  está  dado  por 


Y.  MM> 


1.10(1.89  X  ÍOV/SMO*  +  1.11(1.24  X  10t)8/57lOi 
(1.89  X  10*  +  1.24  X  10*)V(5360  +  5710)* 


Y,  en  la  sección  3 

A s  -  180(29.8  -  óy)  -  180(29.8  -  5)  -  4460  ft*  (415  m*) 

P,  -  180  +  2(29.8  -  Ay)  -  180  +  2(29.8  -  5)  -  229.6  a  (70  m) 

y  K,~^  AJI s°  -  (4460)(19.4)“  -  1.37  X  10* 

Por  lo  que,  al  sustituir  estos  valores  en  la  ecuación  (9.2.18),  se  tiene 

Q  -  8.02  C„A,  [ ,  _  a, CUAJAR  +  2g  CÍÍ.AJK,)'  [L  +  (LJIJK,)) } 


-  8.02(0.71X4460)  5/(1  -  1.29(0.71)’(4460/11 070)* 


+  2(32.2)(0.7 1  )2(4460/l .37  X  10*)* 


X  (30  +  300  <1.37  X  10V3.13  X  10*)))  J 
-  58  300  ftVs  (1600  mVs) 

Se  puede  verificar  la  suposición  inicial  sobre  el  valor  del  número  de 
Froude  en  la  sección  3: 


Q  58300 
A,~  4460 


13.1  ft/s  (4.0  m/s) 


HIDRAULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 


De  la  figura  9.76  el  factor  de  ajuste  por  número  de  Froude  en  la 
sección  3  es 

kF  ■=  0.995 

y,  por  tanto,  la  nueva  estimación  para  el  coeficiente  de  gasto  es 
C0  -  k,kfC  -  0.953(0.995)10.75)  -  0.71 
Por  lo  que,  la  estimación  inicial  del  gasto  se  considera  correcta. 

El  material  precedente  ha  tratado,  con  bastante  detalle,  las  técnicas  que 
pueden  emplearse  para  determinar  el  gasto  que  atraviesa  una  abertura  de 
puente.  Una  cuestión  igualmente  importante  es  la  concerniente  a  la  determi¬ 
nación  de  los  perfiles  de  flujo  para  distintos  tipos  y  formas  de  puentes.  Se 
tienen  muchas  metodologías  para  la  estimación  de  pérdidas  de  energía  a 
través  de  puentes:  véase,  por  ejemplo,  U.S.  Roads  (documento  anónimo, 
1960),  y  el  U.S.  Geological  Survey  (documento  anónimo  1964).  Eichert  (1970a) 
revisó  y  comparó  las  diversas  subrutinas  empleadas  en  varios  modelos  nu¬ 
méricos  para  la  estimación  de  perfiles  de  flujo  gradualmente  variado.  En  un 
trabajo  subsecuente,  Eichert  y  Peters  (1970b)  notaron  que  los  diferentes 
métodos  no  daban  resultados  comparables  para  un  conjunto  dados  de  condi¬ 
ciones.  También  notaron  varias  limitaciones  serias  de  los  métodos  existentes: 

1.  Cuando  la  superficie  libre  del  agua  se  obstruye  por  un  puente,  se  presenta 
un  flujo  a  presión  o  una  combinación  de  flujo  a  presión  con  flujo  de  verte¬ 
dor.  Aunque  las  metodologías  para  la  estimación  de  flujos  a  presión  y  de 
vertedores  estén  bien  desarrolladas,  se  tiene  muy  poca  información  sobre 
el  flujo  a  través  de  puentes. 

2.  No  existen  procedimientos  para  la  determinación  precisa  de  las  condiciones 
de  flujo  cuando  falla  el  puente. 

3.  No  hay  procedimientos  que  tomen  en  cuenta  la  socavación  bajo  condiciones 
de  gastos  altos. 

4.  Aunque  las  obstrucciones  causadas  por  basura  y  detritos  producen  efectos 
importantes  sobre  las  elevaciones  aguas  arriba  del  puente,  no  se  toman  en 
cuenta  estas  condiciones. 

Por  ende,  se  requiere  una  mayor  investigación  en  este  campo. 

El  procedimiento  del  Hydrologic  Engineering  Center  (HEC)  para  la  estima¬ 
ción  de  pérdidas  de  un  flujo  bajo  se  describe  en  varias  publicaciones  (véase, 
por  ejemplo,  Eichert  y  Petera,  1970b,  Feldman,  1981,  el  documento  anónimo. 
1979). 


Nota :  La  condición  de  flujo  bajo  se  presenta  cuando  la  superficie  del  agua  no 
se  encuentra  en  contacto  con  la  cuerda  baja  o  carpeta  del  puente.  En  esta  me- 
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FIGURA  9.20  Planta  y  perfil  del  flujo 


i  través  de  pilas  de  puentes.  [Eichert  y  Peters, 
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8¡y  B¿  =  coeficientes  de  corrección  de  cantidad  de  movimiento  (coe¬ 
ficientes  de  Boussinesq)  en  las  secciones  1  y  A,  respectiva- 

A¡  y  Aa  =  Areas  hidráulicas  de  las  secciones  1  y  A,  respectivamente 
y¡  y  y  A  =  distancias  verticales  entre  la  superficie  del  agua  y  los  cen¬ 
troides  de  las  secciones  1  y  A,  respectivamente 
y  =  peso  especifico  del  fluido 
F  =  empuje  ejercido  por  las  pilas  sobre  el  flujo 


La  ecuación  (9.2.19)  es  válida  para  canales  con  forma  arbitraria  y  es  idéntica 
a  la  de  cantidad  de  movimiento  general  desarrollada  en  el  capitulo  3  [Ec. 
(3.1.2.)).  La  ecuación  (9.2.19)  supone  tácitamente  que  las  pérdidas  por  fricción 
en  las  fronteras  son  despreciables,  en  los  que  concierne  a  la  fuerza  ejercida  por 
las  pilas  sobre  el  flujo.  Si  &  =  Ai  =  1.  la  ecuación  (9.2.19)  puede  reordenarse 
para  dar 


Si  se  supone  (véase  por  ejemplo,  Eichert  y  Peters,  1970b)  que  las  fuerzas  está¬ 
tica  y  dinámica  ejercida  por  las  pilas  son 

F.  -  yAnJn  (9.2.21) 


donde  F,  =  fuerza  estática 


Fd  =  fuerza  dinámica 

A„  =  área  proyectada  de  las  pilas  o  pilas  con  detritos,  normal  a  la  di¬ 
rección  del  flujo  correspondiente  a  la  profundidad  y, 
yn  -  distancia  vertical  desde  la  superficie  libre  del  agua  al  centroide 
de  An 


La  ecuación  (9.2.20)  puede  reordenarse  para  dar 

Ma  -  ^  +  AjSt  -  A, y,  -  Anyn  +^(a, -^A„)  (9.2.23) 


donde  por  definición  MÁ  =  función  momentum  en  la  sección  A.  Eichert  y  Pe¬ 
tera  (1970b)  sugieren  que 


C0-2 

para  pilas  de  aristas  cuadrada  y 


CB  =  1.33 
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para  pilas  con  aristas  semicirculares.  En  forma  similar,  el  principio  de  conser¬ 
vación  de  cantidad  de  movimiento  se  puede  aplicar  entre  las  secciones  B  y  3  o 

Q1 2 

Mb  =  JXb  +  AbVb  =  '1*ys  ~  Anyn  +  gA,  (9.2.24) 

donde  An  =  área  proyectada  normal  a  la  dirección  del  flujo  correspondiente  al 
tirante  ys,  yn  =  distancia  vertical  entre  la  superficie  del  agud  y  el  centroide 
de  A„,  además,  sólo  se  presenta  una  componente  de  fuerza  estática. 

Si  se  supone  que  la  fuerza  ejercida  por  las  pilas  de  puentes  es  insignificante 
entre  las  secciones  A  y  B.  entonces  la  función  momentum  debe  mantenerse 
constante  en  estas  dos  secciones  y  en  todas  las  secciones  intermedias  o 

MÁm  M,~  M,  (9.2.25) 

Las  ecuaciones  (9.2.23)  pueden  combinarse  para  dar 

■Aay,-Anyn  +  ^  (9.2.26) 


La  ecuación  (9.2.26)  contiene  tres  expresiones  para  la  función  momentum  den¬ 
tro  de  la  abertura  del  puente  que  se  dibujan  esquemáticamente  en  la  fi- 


3.  Una  comparación  de  la  función  momentum  en  la  contracción,  que  se  basa 
en  el  tirante  dado  en  la  sección  3  (AfT,  con  MJ,  determina  el  tipo  de  flujo,  o: 


1.  Si  MT  <  Mm,  se  produce  un  salto  hidráulico  (Fig.  9.22c). 

2.  Si  Ai7  =  Mm,  entonces  se  tiene  un  flujo  como  el  de  la  figura  9.226. 

3.  Si  M7  >  .  entonces  se  tiene  un  flujo  como  el  de  la  figura  9.22a. 
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Para  los  tipos  de  flujo  mostrados  en  la  figura 
9.226  y  c,  la  función  momentum  de  la  con¬ 
tracción  es  la  critica  y  los  tirantes  desconoci¬ 
dos  aguas  arriba  y  abajo  se  pueden  determi¬ 
nar  con  la  figura  9.21a  y  e.  Para  el  tipo  de 
flujo  mostrado  en  la  figura  9.22a.  la  función 
momentum  puede  determinarse  a  partir  de  la 
figura  9.21c  basándose  en  el  tirante  dado  de 
la  sección  3.  De  donde,  los  tirantes  desconoci¬ 
dos  aguas  arriba  y  dentro  de  la  abertura  pue¬ 
den  determinarse  con  la  función  momentum 
de  la  figura  9.21a  y  6.  respectivamente. 

Para  el  caso  en  que  el  flujo  en  el  tramo  fue¬ 
se  supercritico,  puede  emplearse  un  razona¬ 
miento  análogo  al  descrito  arriba  para  de¬ 
terminar  las  condiciones  de  flujo  dentro  de  la 
abertura  del  puente.  En  este  caso,  el  punto 
inicial  para  el  cálculo  es  la  sección  1.  De 
aqui,  una  comparación  de  las  funciones  mo¬ 
mentum  en  la  contracción  que  se  base  en  el 
tirante  dado  de  la  sección  1,  (Ai7.  con  J, 
determina  el  tipo  de  flujo  o  . 

1.  Si  M7  >  entonces  se  tiene  un  flujo 
como  el  de  la  figura  9.22d. 

2.  Si  Ai7  =  Mm,  entonces  se  tiene  un  flujo 
como  el  de  la  figura  9.22*. 

3.  Si  Af7  >  Mm,  entonces  se  tiene  un  flujo 
como  el  de  la  figura  9.22/'. 

En  este  momento,  debe  notarse  que  para  el 
caso  del  flujo  mostrado  en  la  figura  9.22a, 
Eichert  y  Peters  (1970b)  recomiendan  el  uso 
de  )a  ecuación  semiempirica  de  Yarnell;  Le., 
la  ecuación  (9.2.2).  La  forma  de  la  ecuación 
empleada  por  Eichert  y  Petera  (1970b)  es 


FIGURA  9.21  Relación  de  la 
función  momentum  en  contrac¬ 
ciones  a  tirantes  a)  aguas  arriba 
de.  6)  dentro  y  c)  aguas  abajo  de 
la  contracción.  iBichert  y  Peten, 
¡970b.) 
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FIGURA  9.22  Seis  casos  de  flujo  bajo  en  contracciones.  I Eichtrt  y  Psters,  ¡970b.) 


9.3  CONTROL  DE  SALIOS  HIDRÁULICOS 

Cuando  se  presenta  un  salto  hidráulico  en  una  superficie  lisa  y  horizontal, 
existe  poca  variación  en  los  tirantes  aguas  arriba  y  aguas  abajo  del  salto.  En 
este  caso  puede  haber  una  tendencia  para  que  el  salto  se  mueva  aguas  arriba 
o  abajo,  a  no  ser  que  se  le  mantenga  en  su  lugar  por  algún  tipo  de  estruc¬ 
tura;  e.g.,  un  vertedor  de  cresta  ancha  o  delgada,  un  escalón  o  vado,  o  un 
tanque  amortiguador  diseñado.  En  lo  que  sigue,  se  tratarán  varias  estructu¬ 
ras  que  pueden  emplearse  para  controlar  la  ubicación  del  salto.  Debe  notarse 
que  aunque  en  muchos  casos  el  control  del  salto  hidráulico  se  puede  calcular 
analíticamente,  es  necesario  recurrir  a  los  experimentos  si  se  requiere  que  los 
resultados  cuantitativos  sean  razonablemente  precisos.  En  el  caso  del  control 
del  salto  por  un  umbral  (i.e.,  un  vertedor  de  cresta  delgada  o  ancha,  un  escalón 
o  un  vado)  el  análisis  dimensional  indica  que 


donde  (véase  la  Fig.  9.23)  F,  =  número  de  Froude  del  flujo  de  llegada,  óz  = 
altura  del  umbral,  y¡  —  tirante  de  llegada,  y,  =  tirante  inmediatamente 
aguas  arriba  del  umbral,  y,  —  tirante  aguas  abajo  y  X  =  distancia  desde  el 
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FIGURA  9.23  Relaciones  empíricas  entre  F„  AZIy,  para  un  vertedor  de  cresta  delgada. 


pie  del  salto  al  umbral.  El  símbolo  6  indica  una  relación  funcional  que  debe 
determinarse  según  el  caso  dado. 

Vertedor  do  cresta  delgada 

Mediante  an&lisis  teóricos  y  experimentos.  Forster  y  Skrinde  (1950)  desarro¬ 
llaron  una  relación  para  el  caso  del  vertedor  de  cresta  delgada  (Fig.  9.23)  entre: 
el  número  de  Froude  de  la  sección  de  llegada,  la  razón  Ar/y„  y  la  razón  Xly,. 
La  figura  permite  evaluar  el  efecto  de  un  vertedor  de  cresta  delgada  si  se  cono¬ 
cen  las  condiciones  del  flujo  aguas  arriba  y 

y,  <  ys  —  0.75  Az  (9.3.2) 

La  condición  especificada  por  la  ecuación  (9.3.2)  asegura  que  el  tirante  aguas 
abajo  no  afecta  el  gasto  sobre  el  vertedor.  Como  consecuencia  de  lo  anterior, 
la  tercera  razón  (o  sea.  yjy,)  no  se  considera  en  la  figura  9.23. 

En  la  figura  9.23,  las  coordenadas  (F„  Az/y,)  definen  un  punto  único.  Si 
este  punto  se  encuentra  entre  las  curvas  experimentales,  entonces  se  produce 
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FISURA  9.24  Control  de  un  salto  hidráulico  con  un  vertedor  de  cresta  ancha. 


un  salto  hidráulico  y  el  valor  interpolado  de  Xly,  indica  la  posición  relativa 
del  salto.  Los  puntos  arriba  de  las  curvas  indican  que  el  salto  seré  forzado 
aguas  arriba  y  en  algunos  casos  será  ahogado.  Aunque  se  ahogue  el  salto,  el 
vertedor  servirá  para  desviar  las  corrientes  de  alta  velocidad  de  fondo  y  prote¬ 
ger  el  canal  aguas  abajo.  Si  el  punto  cae  abajo  de  la  curva  Xly,  =  5,  puede 
presentarse  un  salto  acortado,  incompleto  o  producirse  un  rociado  (Forster  y 
Skindre.  1950).  En  este  último  caso,  sólo  se  puede  hacer  una  predicción  cuali¬ 
tativa  del  resultado,  que  depende  de  la  distancia  que  existe  desde  el  punto  has¬ 
ta  la  curva  experimental.  Forster  y  Skindre  (1950)  recomiendan  además  que  la 
curva  Xly ,  =  5  se  emplee  para  el  diseño  bajo  la  condición  de  gasto  máximo. 

Vertedores  de  cresta  ancha 

Cuando  un  vertedor  de  cresta  ancha  se  emnlea  para  regular  la  ubicación  de  un 
salto  hidráulico  (Fig.  9.24),  se  tiene  una  solución  analítica.  Si  el  tirante  aguas 
abajo  del  vertedor  es  menor  que  el  critico  aguas  arriba  del  vertedor  o 


entonces  las  condiciones  aguas  abajo  no  afectan  al  flujo  sobre  el  vertedor.  Al 
desarrollar  las  relaciones  analíticas  para  esta  situación,  Forster  y  Skrinde 
(1950)  emplearon  una  relación  desarrollada  por  Doeringsfeld  y  Barker  (1941) 
para  el  gasto  sobre  un  vertedor  de  cresta  ancha  rectangular,  o 

q  -  0.433  \/2g(y  (9-3.4) 

donde  q  =  gasto  por  unidad  de  ancho  yi/  =  carga  sobre  el  vertedor  o 

H  -  y,  -  Az  (9-3.5) 

Una  comparación  de  la  ecuación  (9.3.4)  con  la  ecuación  (9.3.3)  —que  se  puede 
aplicar  a  la  misma  situación—  expone  algunas  diferencias;  pero  en  este 
análisis  éstas  no  presentan  ningún  problema.  Al  usar  la  ecuación  (9.3.5),  la 
ecuación  (9.3.4)  puede  reordenarse  para  dar  q  -  üiyvy  F,  -  üi/Vgyi 

“'«biSsl-fe-SÍ  “6> 
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entre  las  secciones  necesarias  para  eliminar  y*  5*  y  üj  de  las  ecuaciones  de¬ 
sarrolladas  en  el  paso  2.  El  resultado  es 

pj*-l  +  2F;|l-^j  +  y(j-  vTT8F?  +  lj  (9.3.8) 

La  ecuación  (9.3.81  se  gráfica  en  la  figura  9.27.  En  esta  figura  las  dos  lineas 
que  pasan  por  el  origen  dividen  a  la  gráfica  en  tres  regiones  principales.  La 
línea  Ar/y,  =  0  queda  definida  por  la  ecuación  del  salto  hidráulico  en  un  ca¬ 
nal  rectangular  horizontal  y  por  tanto  representa  la  igualdad  entre  el  tirante 
aguas  abajo  y3  y  el  conjugado  menor  de  un  flujo  supercrítico.  La  región  so¬ 
bre  esta  curva  representa  los  casos  en  que  Ar  <  0.  o  sea  cuando  se  necesita 
de  una  caída  del  fondo  del  canal,  en  vez  de  un  escalón  para  mantener  el  salto 
hidráulico.  Todas  las  curvas  Ar/y,  =  constante  que  pasan  por  un  valor  míni¬ 
mo  del  número  de  Froude  de  aguas  arriba.  La  linea  de  valores  mínimos  de 
F,  se  encuentra  al  derivar  F,  en  la  ecuación  (9.3.8)  con  respecto  a  y¡ly,  y  al 
igualar  el  resultado  a  cero.  El  resultado  es 

h  B  pa/s  (9.3.9) 

yi 

Puede  demostrarse  fácilmente  que  la  ecuación  (9.3.9)  corresponde  a  la  condi¬ 
ción  en  la  que  el  tirante  aguas  abajo  es  critico.  En  la  figura  9,27,  la  región 
debajo  de  la  curva,  dada  por  la  ecuación  (9.3.9).  es  el  Area  donde  ys  <  y,.  Por 
tanto,  en  esta  región  no  se  forma  un  salto  hidráulico,  así  que  el  flujo 
supercrítico  se  dispara  sobre  el  escalón.  La  región,  que  está  entre  las  dos  li¬ 
neas  definidas  por  Az/y,  =  0  y  la  ecuación  (9.3.9),  proporciona  la  solución  de 
la  ecuación  (9.3.81;  en  esta  región  se  forma  un  salto  hidráulico  que  se  desarro¬ 
lla  completamente  justo  antes  del  escalón. 

La  figura  9.28  es  una  gráfica  de  los  resultados  experimentales  de  Forster 
y  Skindre  (1950)  para  un  escalón  con  X  =  5  (Ar  +  y¡).  En  esta  figura,  se  ob¬ 
serva  una  gran  desviación  entre  los  resultados  experimentales  y  los  resulta¬ 
dos  teóricos  resumidos  en  la  figura  9.27.  La  figura  9.28  puede  emplearse  para 
diseñar  cuando  se  conocen  ü„  y,  y  y,. 

Vado  (calda  brusca)  Como  se  hizo  notar  en  la  sección  anterior,  si  el  tirante 
de  aguas  abajo  es  mayor  que  el  conjugado  mayor  del  sallo,  entonces  se  necesi- 


FIGURA  9.26  Control  de  un  sallo  hidr 
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Las  ecuaciones  (9.3.10)  y  (9.3.11)  se  grafican  en  la  figura  9.30.  En  esta  figura 
cada  curva,  para  un  valor  dado  de  Az/y„  tiene  dos  brazos  relativamente  rec¬ 
tos,  que  están  conectados  por  un  tramo  corto  recto  cerca  de  la  mitad  de  la  cur¬ 
va.  El  brazo  izquierdo  de  estas  curvas  corresponde  a  la  región  2  y  el  derecho 
a  la  4.  La  validez  de  esta  figura  se  ha  establecido  con  datos  experimentales 
(Hsu  1950),  además  puede  emplearse  para  determinar  la  altura  relativa  del  va¬ 
do  que  es  necesaria  para  estabilizar  el  salto. 


Tanques  amortiguadores 

Por  definición,  un  tanque  amortiguador  es  un  tramo  corto  de  canal  ubicado 
al  final  de  un  vertedor,  o  cualquier  otra  estructura  que  produzca  flujo  super- 


FIGURA  9.30  Relación  entre  F,  y  yjy,  para  un  salto  hidriulico  controlado  por  un 
vado  (calda  brusca!. 

critico.  A  causa  del  uso  generalizado  de  tanques  amortiguadores,  se  han  desa¬ 
rrollado  varios  diseños  generalizados  basados  en  estudios  de  modelos,  asi 
como  en  la  experiencia  y  la  observación  de  tanques  amortiguadores  existen¬ 
tes.  En  el  material  que  sigue,  se  considerarán  tres  diseños  generalizados  do 
amortiguadores: 

1.  Tanque  Saint  Anthony  Falle  ISAFI:  se  emplea  con  vertedores  pequeños, 
obras  de  descarga  y  estructuras  en  canales  donde 

1.7  <  F,  S  17 

Si  se  emplean  los  obstáculos  diseñados  para  el  tanque,  se  obtiene  una  reduc¬ 
ción  de  longitud  del  tanque  que  representa  entre  el  70  a  90%. 

2.  US.  Burean  of  reclamation  IUSBRI  tanque  II:  Se  emplea  comúnmente  con 
estructuras  de  gran  magnitud  donde  F,  >  4.5.  Por  lo  general,  la  longitud 
del  tanque  puede  reducirse  en  un  33%  si  se  emplean  los  obstáculos  apropia¬ 
dos  para  el  tanque. 
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3.  USBR  tanque  IV:  Se  usa  con  estructuras  del  canal  y  de  desvío  donde 
2.5  <  F,  £  4.5 

Es  efectivo  en  la  reducción  del  oleaje  asociado  con  saltos  débiles. 

Los  obstáculos  comúnmente  asociados  con  los  tanques  amortiguadores  se 
describen  enseguida. 

Bloques  de  entrado  a  caida  Se  emplean  en  la  sección  final  del  canal  de 
descarga  y  próximas  o  en  la  entrada  del  tanque  para  canalizar  el  flujo  y  levan¬ 
tar  parte  de  éste  del  fondo.  El  propósito  de  estos  bloques  es  acortar  la  longi¬ 
tud  del  salto  y  estabilizarlo. 

Umbral  (Escalón),  dentado  o  sóido  El  umbral  dentado  o  sólido  es  un  obstáculo 
que  se  ubica  al  final  del  tanque.  Se  utiliza  para  reducir,  aún  más,  la  longitud 
del  salto  y  controlar  la  socavación.  En  tanques  amortiguadores  grandes;  a  me¬ 
nudo  el  umbral  está  dentado  para  facilitar  la  difusión  del  chorro  de  alta  veloci¬ 
dad  que  puede  llegar  al  final  del  tanque.  Nota:  El  umbral  dentado  también  se 
le  conoce  como  escalón  de  Rehbock  en  honor  a  su  creador,  Theodor  Rehbock. 

Pilos  Disipadoras  (Dentellones  Amortiguadores)  Se  ubican  en  secciones  inter¬ 
medias  del  tanque  y  sú  función  principal  es  la  de  disipación  de  energía  por 
impacto.  Cuando  las  velocidades  de  llegada  son  pequeñas,  las  pilas  disipado¬ 
ras  son  muy  efectivas;  aunque  cuando  las  velocidades  son  altas,  este  tipo  de 
obstáculo  quizá  no  sea  el  indicado,  ya  que  existe  la  posibilidad  de  cavita¬ 
ción.  En  algunos  casos,  las  pilas  disipadoras  deben  diseñarse  para  aguantar 
el  impacto  de  basuras  y  hielo.  Como  lo  notó  Chow  (1959),  los  diseños  generali 
zados  que  se  presentan  a  continuación  deben  emplearse  con  mucha  cautela, 
ya  que  son  diseños  genéricos  que  tal  vez  sean  (o  quizá  no  sean)  los  apropiados 
para  un  caso  particular. 

El  tanque  SAF  (Fig.  9.31)  se  desarrolló  para  pequeñas  estructuras  de  drena¬ 
je.  Blaisdell  (1948  y  1949)  resumió  las  siguientes  reglas  de  diseño: 

1.  La  lontigut  LB  del  tanque  amortiguador  está  dada  por 


1.7  £  F,  <  17  (9.3.13) 


2.  La  altura  de  los  bloques  de  entrada  y  de  piso  (dentellones)  es  y„  y  la  sepa¬ 
ración  y  el  ancho  de  los  bloques  es  0.75y,. 

3.  La  distancia  entre  el  inicio  del  tanque  y  la  cara  aguas  abajo  de  los  dentello¬ 
nes  es  LJ 3. 
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4.  No  deben  ubicarse  dentellones  a  una  distancia  menor  de  3/8  y,  respecto  a 

5.  Los  dentellones  deben  quedar  alineados  con  las  aberturas  entre  los  bloques 
de  entrada  (Fig.  9.31). 

6.  Los  dentellones  ocupan,  en  general,  del  40  al  55%  del  ancho  del  tanque 
amortiguador. 

7.  Para  tanques  amortiguadores  divergentes,  el  ancho  y  las  separaciones  de 
los  dentellones  debe  aumentarse  en  proporción  al  incremento  del  ancho  del 
tanque  amortiguador  en  la  sección  de  los  dentellones. 

8.  La  altura  del  umbral,  al  final  del  tanque  amortiguador,  está  dada  por 

C  -  0.07y,  (9.3.14) 

donde  y,  =  conjugado  mayor  teórico  correspondiente  a  y. 

9.  El  tirante  aguas  abajo  del  tanque  amortiguador  está  dado  por 

>4  -  (l  lO  -  jfíj  y,  para  1.7  £  F,  £  5.5 

•  0.85y,  para  5.5  <  F,  £  11  (9.3.15) 

”  ( i-00  -  So) y‘  PmIl<F>£11 

donde  yi  =  tirante  aguas  abajo. 

10.  La  altura  de  la  pared  lateral  sobre  el  tirante  máximo  aguas  abajo  está  da- 


(9.3.16) 


donde  r  =  altura  de  la  pared  lateral  sobre  el  tirante  máximo  de  aguas  abajo. 


11.  Los  aleros  (Fig.  9.31)  deben  tener  una  altura  igual  a  las  paredes  laterales, 
y  la  parte  superior  de  éstas  debe  tener  un  talud  de  1  a  1. 

12.  Los  aleros  tiene  que  ponerse  a  un  ángulo  de  45°  de  la  linea  central  de  la 


13.  Las  paredes  laterales  del  tanque  amortiguador  pueden  ser  paralelas,  —como 
en  el  caso  de  un  tanque  amortiguador  rectangular—  o  pueden  ser  divergen¬ 
tes,  como  en  el  caso  de  un  tanque  amortiguador  trapecial. 
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FIGURA  9.31  Dimensiones  del  tanque  SAF. 


14.  Debe  construirse  un  muro  interceptor  de  profundidad  nominal  al  final  del 
tanque  amortiguador. 


15.  El  efecto  de  la  inclusión  de 


i  desprecia  en  el  proceso  de  diseño. 
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A  partir  de  estudios  intensivos  de  estructuras  existentes  y  de  investigacio¬ 
nes  en  laboratorios,  el  U.S.  Bureau  of  Reclamation  ha  desarrollado  un  conjunto 
de  diseños  generalizados  de  tanques  amortiguadores  para  muchas  condiciones  de 
flujo.  Bradley  y  Peterka  (1957)  resumieron  este  trabajo  en  una  serie  de  publi¬ 
caciones.  Aquí  sólo  se  considerarán  los  tanques  II  y  IV.  El  tanque  USBR  I 
se  emplea  para  el  control  de  saltos  sobre  un  fondo  plano  sin  obstáculos  estruc¬ 
turales.  El  tanque  USBR  III  es  similar  al  tanque  SAF,  pero  aquél  tiene  un 
factor  de  seguridad  mayor.  El  tanque  USBR  V  se  emplea  junto  con  pisos  con 
pendiente. 

El  tanque  USBR  II  se  diseñó  para  usarse  junto  con  vertedores  de  presas 
de  tierra,  con  presas  altas  de  concreto  con  estructuras  grandes  de  canales. 
Aunque  se  emplean  bloques  de  entrada  en  el  extremo  de  aguas  arriba  y  un  es¬ 
calón  dentado  en  el  extremo  de  abajo,  los  dentellones  intermedios  no  se  usan 
por  causa  de  la  posibilidad  de  cavitación.  Con  referencia  a  la  figura  9.32,  las 
reglas  de  diseño  recomendadas  son: 

1.  La  elevación  del  derramadero  debe  ser  tal  que,  el  tirante  completo  de  aguas 
abajo  —más  un  factor  de  seguridad—  quede  debajo  de  ésta.  En  la  figura 
9.326  las  lineas  punteadas  son  guias  que  basan  en  varias  razones  existen¬ 
tes  entre  tirantes  reales  aguas  abajo  y  tirantes  conjugados  mayores.  Aun¬ 
que  los  estudios  del  U.S.  Bureau  of  Reclamation  indican  que  la  mayor  parte 
de  los  tanques  amortiguadores  se  diseñaron  para  un  valor  igual  o  menor  al 
tirante  conjugado  de  aguas  abajo,  hay  un  limite  inferior  que  se  denomina 
tirante  de  aguas  abajo  mínimo  en  la  figura  9.326.  Esta  curva  define  el  punto 
para  el  que  el  inicio  del  salto  se  separa  de  los  bloques  de  entrada.  Una  baja 
adicional  del  tirante  de  aguas  abajo  ocasionarla  que  el  salto  se  saliese  com¬ 
pletamente  del  tanque.  Por  ende,  para  propósitos  de  diseño,  el  tanque  USBR 
II  no  debe  diseñarse  para  un  tirante  menor  al  conjugado  mayor,  además  de¬ 
be  agregásele  un  factor  de  seguridad  mínimo  igual  al  5%. 

2.  Aunque  el  tanque  USBR  II  es  teóricamente  efectivo  hasta  un  valor 
mínimo  igual  a  4  del  número  de  Fraude,  su  utilidad  para  valores  menores 
del  número  de  Fraude  no  está  asegurada.  Para  valores  pequeños  del  nú¬ 
mero  de  Fraude,  deben  considerarse  los  tanques  amortiguadores  que  incor¬ 
poren  atenuación  de  oleaje. 

3.  La  figura  9.32e  puede  emplearse  para  estimar  la  longitud  del  tanque  amorti¬ 
guador  requerido. 


4.  La  altura  de  los  bloques  de  entrada  debe  ser  igual  al  tirante  en  la  sección 
de  llegada:  el  ancho  y  la  separación  lateral  de  estos  bloques  también  debe 
ser  igual  al  tirante  de  llegada,  a  fin  de  excluir  la  necesidad  de  bloques  frac¬ 
ciónales.  En  las  paredes  laterales  se  recomienda  una  separación  de  0.5y  pa¬ 
ra  reducir  el  rodo  y  mantener  presiones  deseables. 


I  rápidamenie  variado  en  CANALES  ! 


el  ancho  I 
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6.  No  es  necesario  poner  en  forma  alternada  (a  tresbolillo)  los  bloques  de  entra¬ 
da  con  los  dentellones  del  escalón. 

7.  Aparentemente  la  efectividad  del  tanque  amortiguador  no  es  una  función 
de  la  pendiente  del  canal  de  llegada.  Cfiow  (1959)  notó  que  esto  se  cumple 
si  la  distribución  de  velocidades  y  los  tirantes  del  canal  de  llegada  son  uni¬ 
formes.  Si  el  canal  de  llegada  es  largo  y  plano,  el  flujo  puede  concentrarse  en 
un  área  de  la  sección  y  producirse  un  salto  asimétrico  asociado  con  este 
problema.  Cuando  la  pendiente  del  canal  de  llegada  es  mayor  o  igual  a  1:1, 
se  recomienda  que  la  intersección  aguda  entre  el  canal  y  el  tanque  se  reem¬ 
piece  por  una  curva  de  radio  R,  tal  que 

R**y, 


I  DISIPADORES  DE  CAIDA 


El  disipador  de  calda  a  menudo  se  emplea  en  estructuras  pequeñas  de  drenaje 
para  disipar  energfa.  Una  lámina  vertedora  de  caida  libre  aereada  en  un  ver¬ 
tedor  de  caída  vertical  invierte  su  curvatura,  lo  que  a  su  vez  produce  un  salto 
hidráulico  (Fig.  9.34).  Si  se  supone  que  el  tirante  en  la  caida  libre  es  critico, 
entonces  Rand  (195S)  ha  demostrado  que  al  analizar  los  resultados  experimen- 


(9.4.1) 

(9.4.2) 

(9.4.3) 

(9.4.4) 


£/  -  6.9  ty,  -  y,) 


(9.4.6) 


donde  y,  =  tirante  critico,  el  resto  de  las  variables  se  definen  en  la  figura 
9.34.  El  escalón  de  y¡/6  al  final  de  la  estructura  sirve  para  ubicar  el  salto  en 
la  vecindad  inmediata  de  la  calda.  Rand  (1955)  notó  que  las  ecuaciones  dadas 
arriba  se  apegaban  a  los  datos  experimentales  con  un  error  de  5%  o  menor. 
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En  la  práctica,  se  emplean  muchas  variantes  del  diseño  de  calda  descrito 
arriba.  En  la  figura  9.35  se  muestra  un  diseño  de  una  estructura  en  forma  de 
caja  imbuida  presentado  por  Blaisdell  y  Donnelly  (1956).  Esta  estructura  tie¬ 
ne  la  ventaja  de  que  disipa  más  energía  al  hacer  chocar  tres  chorros  abajo  de 
la  estructura.  Las  reglas  de  diseño  presentadas  por  Blaisdell  y  Donnelly  (1956) 
para  esta  estructura  son: 


1.  El  tirante  real  en  la  sección  recta  de  la  estructu 


(9.4.6) 


donde  b  =  ancho  de  la  sección  recta  (Fig.  9.35)  y  Q  =  gasto  total. 


FIGURA  9.35  Definición  de  las  variables  para  el  diseño  de  cubetas  IBtaisdell  y  Don¬ 
nelly,  1956.1 
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2.  El  tirante  critico  al  final  del  ta 


donde  6,  =  ancho  de  la  sección  final  del  tanque  amortiguador. 

3.  Para  valores  de  Ub  2  0.25,  la  longitud  mínima  de  la  sección  re 


donde  todas  las  variables  se  definen  en  la  figura  9.35. 

4.  El  acampanado  de  las  paredes  laterales  puede  variar  desde  1  hasta  •»,  o 
sea,  extensiones  paralelas  de  las  paredes  en  la  sección  recta,  desde  1  hasta  2. 

5.  Para  valores  de  Ub  2  0.25,  la  longitud  mínima  del  tanque  amortiguador 
está  dada  por 


donde  L,  =  longitud  de  cresta,  definida  como 

L,  -  21  +  b  (9.4.10) 

(Blaisdell  y  Donnelly,  1956). 

6»  <11.5/ 

por  lo  que  el  tirante  minimo  de  aguas  abajo  sobre  el  piso  del  tanque  está 
dado  por 

y,  -  1-6/,  (9.4.11) 

donde  y,  =  tirante  aguas  abajo.  Cuando 

6»  £11.5/, 

el  tirante  minimo  aguas  abajo  sobre  el  piso  del  canal  está  dado  por 


y,  -  yi  +  0.0526,  (9.4.12) 
Si  se  emplean  tirantes  aguas  abajo  menores  que  los  predichos  por  las  ecua¬ 
ciones  (9.4.11)  y  19.4.12),  es  de  esperarse  que  exista  un  aumento  en  la  soca¬ 
vación  aguas  abajo  de  la  estructura. 


7.  La  altura  del  escalón  al  final  del  canal  está  dada  por 

y.  -  |  (9-4.13) 

donde  y,  =  altura  del  escalón  final. 
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8.  Los  escalones  longitudinales  mostrados  en  la  figura  9.35  mejoran  la  distri¬ 
bución  del  gasto  a  la  salida.  Blaisdell  y  Donnelly  (19561  recomendaron  que 
estos  escalones  se  ubiquen  de  la  siguiente  forma: 


a.  Si  las  paredes  laterales  son  paralelas,  entonces  no  se  necesitan  escalones 
longitudinales. 

b.  El  par  de  escalones  longitudinales  debe  extenderse  desde  la  salida  de  la 
caja  a  través  de  la  sección  recta  y  del  tanque  amortiguador  hasta  el  es¬ 
calón  final. 

c.  Cuando 


bt  <  2.5 b 

sólo  se  necesitan  dos  escalones:  éstos  deben  ubicarse  a  una  distancia  b, 
a  cada  lado  de  la  linea  central  donde 


6»  >  2.55 

se  necesitan  dos  escalones  adicionales  paralelos  a  la  linea  central  de  la 
salida,  y  a  la  mitad  entre  los  escalones  centrales  y  las  paredes  laterales 
a  la  salida  del  tanque  amortiguador. 


e.  La  altura  de  los  escalones  longitudinales  debe  ser  igual  a  la  del  escalón 
final.  [Ec.  (9.4.13)1. 

9.  La  altura  mínima  de  las  paredes  laterales  sobre  la  superficie  del  agua  en 
la  salida,  está  dada  por 


>.  -  J  (9.4.14) 

Bajo  ninguna  circunstancia  la  altura  de  las  paredes  laterales  será  menor 
que  el  tirante  aguas  abajo. 

10.  Los  aleros  deben  ser  triangulares  en  planta  y  tener  taludes  superiores  (en¬ 
tre  30°  y  45°).  Además,  en  planta,  los  taludes  deben  tener  un  ángulo  acam¬ 
panado  entre  45  y  60°.  No  se  recomiendan  los  aleros  paralelos  a  la  linea 
central  de  la  salida  (Blaisdell  y  Donnelly,  1956).  Debe  notarse  que  las  ecua¬ 
ciones  (9.4.8)  y  (9.4.14)  son  empíricas  y  que  sólo  son  válidos  para  el  sistema 
inglés  de  unidades. 
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9.5  ESTRUCTURA  DE  TRANSICIÓN 

El  término  estructura  de  transición  implica  el  diseño  de  un  obstáculo  en  el 
canal  cuyo  propósito  es  cambiar  la  forma  de  la  sección  transversal  de  éste. 

1.  Evitar  pérdidas  excesivas  de  energía. 

2.  Eliminar  ondas  cruzadas,  ondas  estacionarias  y  otras  turbulencias. 

3.  Proporcionar  seguridad  para  la  estructura  de  transición  y  el  canal. 

La  forma  geométrica  de  una  estructura  de  transición  puede  variar  desde  un 
diseño  de  linea  recta  hasta  un  diseño  complejo,  aerodinámico,  que  presenta 
superficies  alabeadas.  Los  tipos  comunes  de  transiciones  son  las  transiciones 
de  entrada  y  salida  entre  canales  y  los  sifones  invertidos.  A  continuación  se 
considerará  el  diseño  de  transiciones  para  el  flujo  subcritico. 

Ttansiclón  entre  un  canal  y  un  medidor*  o  túnel 

Al  diseñar  una  transición  entre  un  canal  y  un  medidor  o  túnel,  Chow  (1959) 

señaló  las  siguientes  características  importantes: 

1.  Proporcionamiento:  el  ángulo  óptimo  máximo  entre  el  eje  del  canal  y  una 
linea  que  conecta  los  lados  del  canal  entre  las  secciones  de  entrada  y  salida 
mide  12.5°.  Los  Ángulos  agudos  —ya  sea  en  la  superficie  del  agua  o  en  la 
estructura  misma  que  produzca  ondas  estacionarias  o  turbulencia-  deben 
evitarse. 

2.  Pérdidas:  la  pérdida  total  de  energía  que  se  produce  en  una  transición  se 
compone  de  dos  partes:  pérdida  por  fricción  y  por  transición.  La  pérdida 
por  fricción,  que  puede  estimarse  con  la  ecuación  de  Manning.  es  común¬ 
mente  pequeña;  tiene  un  efecto  muy  pequeño  sobre  el  perfil  del  flujo,  y  a  me¬ 
nudo  se  ignora  en  el  diseño  preliminar. 

En  el  caso  de  transiciones  de  entrada,  la  velocidad  de  entrada  es  menor 
que  la  de  salida.  En  este  caso,  la  superficie  del  agua  debe  disminuir,  por  lo 
menos,  la  diferencia  entre  las  dos  cargas  de  velocidad  y  una  distancia  peque¬ 
ña  conocida  como  la  pérdida  de  conversión.  La  pérdida  de  conversión  para 
una  entrada  puede  estimarse  por 

A/  -  AA.  +  C.AA.  -  (1  +  C¡)  AA„  (9.5.1) 

donde  Ay'  =  calda  en  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  ocasionada  por 
la  pérdida  de  entrada 

A A.  =  diferencia  de  carga  de  velocidad  en  la  transición 
C,  =  coeficiente  de  pérdida  de  entrada 

*  NtXa  del  traductor:  se  emplea  d  término  medidor  como  tradúcete  de  "fhime".  pero  como  en  el  capé 
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TABLA  9.4  Valores  medios  seguros  de 
diseño  de  C¡  y  C0  ICho»,  1959) 


Cilindro-cuadrante 
Línea  recta  simplificada 
Linea  recta 
Extremos  cuadrados 


0.10  0.20 

0.15  0.25 

0.20  0.30 

0.30  0.50 

0.30+  0.75 


En  el  caso  de  transiciones  de  salida,  la  velocidad  se  reduce  y  la  superficie 
del  agua  debe  elevarse  (la  carga  de  velocidad  se  recupera),  esta  elevación  es¬ 
tá  acompañada  por  una  pérdida  de  conversión  conocida  como  pérdida  de 
salida  o 

Ay  -  AA„  -  C,  A/i„  -  (1  —  C0)  Ah„  (9.6.2) 

donde  C„  =  coeficiente  de  pérdida  de  salida.  Los  valores  de  C,  y  C0  se  pre¬ 
sentan  en  la  tabla  9.4  para  varios  tipos  de  transiciones. 

3.  Bordo  libre:  para  tirantes  en  la  transición  menores  a  los  12  ft  (4.7  m|  el  bor¬ 
do  libre  debe  diseñarse  con  los  métodos  descritos  en  el  capitulo  7.  Cuando 
el  tirante  exceda  los  12  ft  (3.7  m).  se  debe  prestar  especial  atención  al  diseño 
del  bordo  libre  dentro  de  la  transición. 

Para  un  conjunto  dado  de  condiciones  de  entrada,  el  tirante  y  la  velocidad 
dentro  de  la  transición  están  gobernados  por  las  tres  condiciones  de  fron- 


6  -  /,  (*)  (9.6.3) 

Az -/,(*)  (9.6.4) 

m  -/,(*)  (9-6.6) 

donde  ó  =  ancho  de  fondo  de  la  transición 

Az  =  cambio  en  la  elevación  del  fondo  del  canal  dentro  de  la  transición 
m  =  inverso  del  talud  del  canal 

x  =  distancia  longitudinal  medida  desde  el  principio  de  la  transición 
(Fig.  9.36) 

La  relación  entre  el  tirante  en  la  transición  y  el  gasto  está  dada  por  la  ecua¬ 
ción  de  continuidad  o 


Q  =  (6  +  my)  yu 


(9.5.6) 
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donde  y  =  tirante  y  u  =  velocidad  media  del  flujo.  Se  puede  deducir  una  rela¬ 
ción  entre  el  tirante,  la  velocidad  y  la  pérdida  de  energía  si  la  ecuación  de 
Bernoulli  se  aplica  entre  las  secciones  i  e  i  +  1  o 

-Ar¡  +  (Ar,  +  y¡  +  Ay¡)  + 

-  -Ar„,  +  (Ar¡„  +  y,  +  Ay,.i)  +  +  kui.i  (9-5.7) 

donde  y,  =  tirante  en  el  medidor  o  parte  rectangular  de  la  transición  (Fig. 
9.36)  y  hUi, i  =  pérdida  de  energía  entre  las  secciones  i  e  i  +  1.  Nótese  que 
en  la  ecuación  (9.5.7)  Ar  se  considera  positiva  si  se  mide  hacia  abajo  del  fondo 
del  medidor  y  Ay  se  considera  positiva  si  el  nivel  de  la  superficie  del  agua  en 
la  transición  es  mayor  que  el  del  medidor.  La  ecuación  (9.5.7)  también  puede 
escribirse  como 

£(.,  -  £¡  +  Aíu„  -  hu. i.i 
donde  E  =  energía  especifica  y 

La  ecuación  para  estimar  la  pérdida  a  través  de  la  transición  es 

huj.i  -  Kh  C*  -  KH*h.  (9.5.10) 

(Hinds,  1928). 


(9.6.8) 

(9.5.9) 


FISURA  9.36  Esquema  de  definición  de  una  transición  tVittal  y  Chimnjeeui,  1983.1 
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Después  de  definir  la  forma  geométrica  de  la  transición  (Ecs.  (9.5.3)  y 
(9.5.5)]  y  de  especificar  las  condiciones  iniciales  en  la  entrada  de  la  transición, 
se  tienen  varias  técnicas  para  la  selección  de  la  geometría  de  la  transición.  Un 
buen  diseño  de  transiciones  requiere  un  establecimiento  de  la  sección  que 
produzca  la  menor  pérdida  de  energía  y  que  sea  consistente  con  la  convenien¬ 
cia  de  diseño  y  construcción. 

La  técnica  desarrollada  por  Hinds  (1928)  supone  que  el  perfil  de  la  superficie 
del  agua,  i.e., 

Ay  =  I,  (*)  (9.5.11) 

en  la  transición,  es  una  curva  compuesta  por  dos  parábolas  con  un  punto  de 
¡nflección  en  el  centro  de  la  transición  y  que  unen  la  superficie  del  agua  en 
los  dos  lados  de  la  transición  en  forma  tangencial.  La  ecuación  de  las  parábo¬ 
las  es 

Ay  -  C,x’  (9,5.12) 

donde  C,  =  un  coeficiente  y  x  se  mide  a  la  derecha  de  la  sección  /-/en  la  figu¬ 
ra  9.36  para  la  primera  parábola  y  a  la  izquierda  de  la  sección  e-c  para  la 
segunda  parábola.  Hinds  11928)  también  supuso  un  aumento  o  decremento  li¬ 
neal  de  la  elevación  del  fondo  del  canal  o 

A z  -  C,*  (9.5.13) 

donde  c¡¡  =  una  constante.  La  transición  se  divide  ahora  en  N  subtramos 

(secciones  1-1,  2-2 . en  la  Fig.  9.36)  y  en  un  valor  arbitrario  de  valores  de 

m.  donde 


OímSa,  (9.5.14) 

donde  m „  =  talud  a  la  entrada  o  salida  del  canaL  Entonces,  la  pérdida  en  la 
sección  completa  de  transición,  asi  como  en  las  subsecciones  de  la  transi¬ 
ción.  puede  estimarse.  Nótese  que  la  ecuación  (9.5.10)  puede  reordenarse  pa¬ 
ra  dar  una  función  explícita  de  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  al 
sustituir  la  ecuación  (9.5.10)  en  la  (9.5.8)  o 


Ah. 


Ayi.i  ~  Ay, 

i-km 


(9.5.15) 


La  sustitución  de  la  ecuación  (9.5.15)  en  la  (9.5.7)  determina  la  velocidad  me¬ 
dia  del  flujo  en  la  subsección;  además,  la  sustitución  de  este  valor  en  la  ecua¬ 
ción  (9.5.6)  proporciona  el  valor  del  ancho  de  la  subsección. 

La  técnica  descrita  arriba  empieza  con  el  primer  subtramo  y  continúa  hacia 
aguas  abajo.  Si  el  perfil  del  ancho  de  la  transición  no  resulta  suave  y  continuo, 
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esta  tabla,  L  =  longitud  de  la  transición,  b¡  —  ancho  de  fondo  del  medi¬ 
dor,  b,  =  ancho  de  fondo  del  canal  y  T„  =  ancho  de  la  superficie  del  agua 
a  la  salida  del  canal. 

2.  Aunque  se  obtenga  un  perfil  de  ancho  continuo  y  suave  en  el  fondo,  esto 
no  es  garantía  de  que  el  diseflo  no  provoque  separación  de  flujo,  turbulen¬ 
cia  y  las  altas  pérdidas  de  carga  asociadas  con  estos  fenómenos. 

3.  Cuando  se  aplica  la  ecuación  (9.5.15)  a  todos  los  N  subtramos  que  compo¬ 
nen  la  transición,  se  observa  que,  en  el  método  de  Hinds.  las  pérdidas  en 
la  transición  son  una  función  sólo  de  las  condiciones  de  entrada  y  salida. 
Esto  es  ilógico  y  recalca  una  de  las  debilidades  teóricas  de  esta  técnica  de 

El  diseño  de  contracciones  involucra  un  flujo  acelerante:  por  lo  que,  cual¬ 
quier  diseño  suave  y  continuo  es  generalmente  aceptable.  En  el  caso  de  una 
expansión,  se  debe  tener  más  cuidado.  Vittal  y  Chiranjeevi  (1983)  examina¬ 
ron  varios  métodos  para  diseñar  una  expansión  entre  un  medidor  y  un  canal, 
asimismo,  desarrollaron  lo  que  ellos  afirman  que  es  una  metodología  superior. 
Basándose  en  evidencias  experimentales  y  teóricas,  Vittal  y  Chiranjeevi 
(1983)  sugieren  las  siguientes  ecuaciones  para  el  diseño. 

Ancho  de  fondo  de  la  transición 


donde  r  -  0.80  -  0.26  Vm 0  (9.5.17) 

L  -  2.35  (ó,  -  b ,)  +  1.65  (9.5.18) 

6  =  ancho  de  fondo  de  la  transición  y  yrt  =  tirante  en  el  canal. 


Variación  en  el  talud 


La  ecuación  (9.5.19)  proporciona  variaciones  en  el  talud  de  la  transición,  que 
varían  de  manera  gradual  en  la  parte  inicial  de  la  transición  (donde  la  veloci¬ 
dad  del  flujo  es  alta)  varían  en  forma  rápida  al  final  de  la  transición,  donde 
la  velocidad  de  flujo  es  lenta. 


Perfil  de  la  elevación  del  fondo 

Atü*i-X(Xi*,-íí)  (9-520) 

donde  Ar0  =  cambio  total  en  la  elevación  de  fondo  sobre  la  longitud  de  la 
transición. 


|?S 
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:  define  las  fronteras,  en  esta  técnica  se  definen  primero  las  fronteras  y 


después  se  determina  el  perfil  del  flujo. 

EJEMPLO  9.2 
y  un  canal  trapecial. 

Q  -  357  mVs  (12  600  ft7s) 

Az0  “  0.5  m  (medidor  más  elevado)  (1.6  ft) 
b,  -  15.0  m  (49  ft) 
b,  -  23.0  m  (75  ft) 
m„  -  2.0 

y,»  -  6.7  m  (22  ft) 

Nota:  Vittal  y  Chiranjeevi  presentaron  este  ejemplo  en  (1983). 


En  este  caso,  la  elevación  de  fondo  del  medidor  relativa  al  canal  está 
predeterminada.  La  energía  especifica  en  el  medidor  es 


donde  A,.  =  pérdida  de  carga  a  través  de  la  transición,  la  cual  se  es¬ 
tima  con  la  ecuación  (9.5.10)  o  la  (9.5.15),  u  otra  formulación.  Para  es¬ 
timar  hL.  se  necesitan  conocimientos  que  todavía  no  se  tienen  sobre 
el  flujo  en  el  medidor,  asi  que,  por  el  momento,  se  despreciará  E,  y, 
con  esta  suposición, 


donde  A^ 


E* 


(ó. 


y**)?* 

[23  +  2(6.7)]  6.7 
e7  ,  (357)» 

2(9.8)<244)! 


244  mJ  (2630  ft8) 
=  6.81  m  (22.3  ft) 
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Por  tanto,  una  estimación  inicial  de  la  energia  específica  en  el  medi¬ 
dor  es 

E,  =  Ej,- te o  =  6.81  -  0.50  =  6.31  m  (20.7  ft) 

El  tirante  en  el  medidor  se  estima  al  resolver 

0*  (357)* 

E,  -  6.31  -  y,  +  -  y,  +  2(9.8)(l5),yJ 

631  ■  y/  +  ^ 

por  tanteo 

y,  -  5.27  m  (17.3  ft) 

357 

15)(5.27: 

El  término  de  pérdida  hL  puede  evaluarse  ahora  mediante 

con  K,  =  0.3,  como  recomendaron  Vittal  y  Chiranjeevi  (1983)  para 


hL  -  0.3  ■ 


-  0.28  m  (0.92  ft) 


,  f  (4.62)»  -  (367/244)*]  _ 

2(9.8) 

En  este  momento,  los  cálculos  anteriores  para  las  condiciones  de  flujo 
en  el  medidor  pueden  revisarse,  a  fin  de  tomar  en  cuenta  la  pérdida  o 
E,  -  ÉU  -  te0  +  hL  -  6.81  -  0.50  +  0.28 
y  -  6.59  m  (21.6  ft) 

28.9 

-  6.59  -  y,  +  -p- 
De  nuevo,  por  tanteo 

y ,  -  5.61  m  (18.4  ft) 

Con  esta  estimación  revisada  de  la  velocidad  en  el  medidor,  la  pérdida 
»  „  T  (é-24)8  —  (357/244)*  1 
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Se  concluye  que  no  es  necesario  realizar  más  tanteos,  ya  que  la  esti¬ 
mación  de  pérdidas  cambió  muy  poco. 

La  longitud  de  diseño  de  la  transición  se  estima  con  la  ecuación 
(9.5.18)  o 

L  -  2.35  (b<  -  b,)  +  1.65 

=  2.35  (23  —  15)  +  1.65(21(6.7)  -  40.9  m  =.  41  m  (134  ft) 


Recuérdese  que  anteriormente  se  dijo  que  el  ángulo  máximo  entre  el 
eje  del  canal  y  una  linea  que  conecta  los  lados  del  canal  entre  las  sec¬ 
ciones  de  entrada  y  salida  mide  12.5°.  En  el  caso  considerado  aqui,  el 
ángulo  es 


f [Mqissal 


que  es  significativamente  menor  al  máximo  permitido. 

La  transición  se  divide  ahora  en  nueve  subtramos  de  4  m  (13  ft)  y 
un  décimo  subtramo  de  5  m  (16  ft).  Los  cálculos  adicionales  requeri¬ 
dos  para  este  diseño  se  resumen  en  la  tabla  9.6: 


Columna  i  A  cada  subtramo  se  le  asigna  un  número  para  su  identifi- 


Columna  2  Es  la  distancia  desde  el  inicio  de  la  transición 
Columna  3  Se  especifica  la  longitud  del  subtramo. 


TABLA  9.6  Cálculos  pora  el  diseño  del  ejemplo  95 
(Vlttal  y  Chiranjeevi,  19831. 


f-t  0.0  15.00 

1  4.0  15.03 

2  8.0  15.14 

3  12.0  15.32 

4  16.0  15.60 

5  20.0  15.98 

6  24.0  16.48 

7  28.0  17.13 

8  32.0  18.00 

9  36.0  19.18 

c-c  41.0  23.00 


0.000  0.000  5.64 
0.100  0.049  5.79 
0.206  0.098  5.92 
0.318  0.147  6.04 
0.438  0.196  6.16 
0.569  0.245  6.25 
0.712  0.294  6.36 
0.874  0.343  6.44 
1.063  0.392  6.52 
1.302  0.441  6.60 
2.000  0.500  6.70 
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Columna  4  Si  emplean  las  ecuaciones  (9.5.16)  a  (9.5.18)  se  estima  el 
ancho  de  fondo  del  canal  de  transición.  De  la  ecuación 
(9.5.16) 

donde  r  =  0.80  -  0.26  Vm¡¡ 

=  0.80  -  0.26  \/2  -  0.43 


b,-  15  +  8  -|  1  "  1  -Tí) 


Columna  S  De  la  ecuación  (9.5.19),  el  talud  del  canal  de  transición 
—como  una  fundón  de  la  distancia  desde  el  inido  de  la 
transición—  es: 


Por  ejemplo,  en  la  secdón  5 


La  calda  en  la  elevadón  de  fondo  entre  las  se 
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Columna  7  El  tirante  de  cada  subtramo  se  estima  con  una  solución 
por  tanteo  de  la  ecuación  de  energía  específica  o 


Por  ejemplo,  en  la  sección  5 

x,  -  20.0  m  (65.6  ft) 

m¡  =  0.569 

b,  -  15.98  m  (52.4  ft) 

-  0.049  (0.16  ft) 

y  de  la  tabla  9.6 

b,  -  15.60  m  (51.2  ft) 
y,  =  6.16  m  (20.2  ft) 
m,  -  0.438 

De  donde, 

A>  "  (4«  +  mtyity, 

-  [15.6  +  0.438  (6.16)]  6.16 

-  113  m*  (1220  ft») 

^  ”  316  m/“  (I®  4  ft/,) 


2(9.8)  " 

Un  valor  correcto  de  ys  se  obtiene  al  ignorar  inicialmente  el  paráme¬ 
tro  hu¡,¡  en  la  ecuación  de  energía  especifica  o 

E*  y‘  +  2g(b,  +  msysl'y?  “  + 

(357)» 


*  2(9.8)(15.98  +  0.569y*)VS  " 
(357)» 

~y‘  19.6(15.98  +  OSOftfri  “  6 

De  donde,  por  tanteo 


ys  =  6.26  m  (20.5  ft) 
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V  „  -  « _ 357 

A¡  (15.98  +  0.569(6.26)]  6.26 
-  2.92  m/s  (9.58  ft/s) 

La  pérdida  en  el  subtramo  es 


=  0.022  m  (0.072  ft) 


Con  esto  se  obtiene  la  estimación  revisada  de  ys  mediante  una  solu¬ 
ción  de  tanteo  de  la  ecuación  completa  de  energía  especifica  o 
Q» 

Ei  »  ys  +  «  E,  +  Az0  -  hUi 

y»  +  ~  6-67  +  0.049  -  0.022  -  6.70 

2(9.8)(15.98  +  0.569yí)Vi 

Con  tres  cifras  significativas 

y,  -  6.25  m  (20.5  ft) 

Los  cálculos  anteriores  ilustran  el  uso  del  método  de  Vittal  y  Chiranjeevi 
(1983)  para  el  diseño  de  una  expansión,  en  donde  las  condiciones  de  fondo  y 
la  energía  especifica  son  variables.  La  misma  metodología  puede  emplearse 
para  diseñar  la  transición,  con  condiciones  de  energía  especifica  constante  o 
de  tirante  constante. 

En  los  párrafos  anteriores  se  discutió  el  análisis  y  diseño  de  transiciones 
graduales.  En  la  práctica,  algunas  transiciones  deben  ser  relativamente  brus¬ 
cas;  i.e.,  el  cambio  en  las  dimensiones  de  sección  transversal  ocurre  sobre  una 
distancia  relativamente  corta,  por  lo  que  se  produce  un  flujo  rápidamente  va¬ 
riado.  Estas  transiciones  pueden  incluir  contracciones  bruscas  verticales,  ho¬ 
rizontales.  o  ambas  (Fig.  9.37). 

Un  ejemplo  de  cómo  se  tratan  los  cambios  rápidos  en  secciones  transversa¬ 
les  es  la  contracción  horizontal  de  la  figura  9.38.  Si  se  aplica  la  ecuación  de 
cantidad  de  movimiento  unidimensionalmente  al  volumen  de  control  se  tiene 

y  (ftCj  -  0iü,)  -  Px-P,-P,-F, 


y  m,  -  p,u,)  =  *r6iyí  -  *r  (6.  -  W  y?  -  »  -  #V  (9.5.21) 

donde  todas  las  variables  se  encuentran  definidas  esquemáticamente  en  la  fi¬ 
gura  9.38.  Con  la  ayuda  de  la  ecuación  de  continuidad 


Q  =  “í&iyi  -  u3b¡y, 
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y  si  se  supone  que  F,  =  0,  fr  =  —  1,  y  y»  =  yj.  la  ecuación  (9.5.21)  puede 

reordenarse  para  dar 


(yJyó  llyJy,)*  -  H 

'  2((yJ/y,)-(6,/W] 


(9.5.22) 


donde  F,  =  número  de  Froude  en  la  sección  1.  Esta  ecuación  se  gráfica,  pa¬ 
ra  valores  positivos  de  F,  y  yjy„  en  la  figura  9.39;  respecto  a  esta  figura, 
son  relevantes  las  siguientes  observaciones: 

1.  Todas  las  curvas  que  pertenecen  a  la  familia  de  curvas  definidas  por  la 
ecuación  (9.5.22)  pasan  a  través  de  los  puntos  (F,  =0;  yjy,  =  0)  y  (F,  = 
0:  yjy,  =  1),  además  son  asintóticas  a  la  recta  yjy,  =  b,lb¡. 


FIGURA  9.39  Fj  en  fundón  de  yjy,  y  bjb,  para  una  contracdón  horizontal  I 


HIDRAULICA  0€  CANALES  ABIERTOS 


2.  El  flujo  aguas  arriba  es  critico  o  subcritico  cuando  F,  >  1.  El  flujo  es  cri¬ 
tico  o  subcritico  aguas  abajo  cuando  FJ  2  (y,/y,)s  (6j/6¡)s  y  subcritico 
cuando  F?  <  (yjy,p  ibjb,)2.  Por  lo  que  se  presentan  en  la  figura  9.39 
cuatro  tipos  de  regímenes  de  flujo: 

Región  1  El  flujo  es  supercritico  en  toda  la  transición. 

Región  2  El  flujo  pasa  de  supercritico  a  subcritico  a  través  de  la  tranai- 


Región  3  El  flujo  es  subcritico  en  toda  la  transición. 

Región  4  El  flujo  pasa  de  subcritico  a  supercritico  a  través  de  la  transi- 


3.  Teóricamente,  algunas  de  las  regiones  de  las  curvas  mostradas  en  la  figura 
9.39  son  imposibles  porque  requieren  de  un  aumento  de  energía.  La  diferen¬ 
cia  de  energía  a  través  de  la  transición  está  dada  por 


*  +  r.~y>~  ó: 


U  2tyi/y,)’  (bj/bi)’  J 


(9.5.23) 

(9.5.24) 


tomar  en  cuenta  las  regiones  donde  A£  >  0.  En  la  práctica,  este  análisis 
teórico  puede  dar  resultados  erróneos  porque  las  suposiciones  iF,  =  0,  B, 
=  fl3  =  1,  y,  =  yj  pueden  no  ser  válidas. 


En  forma  completamente  análoga  a  la  descrita  para  una  contracción  brus¬ 
ca,  la  ecuación  teórica  que  gobierna  una  expansión  brusca  es 


En  este  momento  es  relevante  notar  que  el  diseño  de  una  transición  brusca 
por  procedimientos  puramente  teóricos  puede  no  resultar  satisfactorio.  Las 
suposiciones  inherentes  en  los  resultados  teóricos  limitan  la  utilidad  de  los  re¬ 
sultados  y,  en  general,  se  requieren  estudios  con  modelos  físicos. 


BIBLIOGRAFÍA 

Anonymous.  “Hydraulics  of  Bridge  Waterways."  U.S.  Bureau  of  Public  Roada.  Wash- 

''Anonymoua,  “Computation  of  Water  Surface  Profiles,"  Surface  Water  Techniques, 
book  1,  chapter  1,  U.S.  Geológica!  Survey.  Washington.  1964. 


I  RÁPIDAMENTE  VAHADO  EN  CANALES  NO  PRISMÁTICOS 


.  Anonymóus,  "HEC-2  Water  Surface  Profilea,"  U.S.  Hydrologic  Engineering  Center, 
Davis,  Calif.,  August  1979. 

Blaisdell,  F.  W.,  “Development  and  Hydraulic  Deaign,  Saint  Anthony  Falla  Stilling 
Basin.”  Transactions  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  vol.  113, 1948,  pp. 
483-520. 

Blaisdell:  F.  W-,  “The  SAF  Stilling  Baain,"  SCS-TP-79,  U.S.  Soil  Conaervation  Ser- 
vice,  Washington,  1949. 

Blaisdell,  F.  W.,  and  Donnelly,  C.  A.,  “The  Box  Iiilet  Drop  Spillway  and  Ita  Outlet," 
Transactions  o/  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  voL  121, 1956,  pp.  955- 
986. 

Bradley,  J.  M.,  and  Peterka,  A.  J.,  “The  Hydraulic  Deaign  of  Stilling  Basáis, ”  Pro¬ 
ceedings  of  the  American  Society  o/  Civil  Engineers,  Journal  of  the  Hydraulics 
División,  vol.  83,  no.  HY5,  October  1957. 

V  Chow,  V.  T.,  Open  Channel  Hydraulics,  McGraw-Hill  Book  Company,  New  York, 
1959. 

Doeringsfeld,  H.  A.,  and  Barker,  C.  L.,  Preasure-Momentum  Theory  Applied  to  the 
Broad-Created  Weir,"  Transactions  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  vol. 
106, 1941,  pp.  934-946. 

Eichert,  B.  S.,  “Survey  of  Programa  for  Water-Surface  Profiles,"  Proceedings  of  the 
American  Society  of  Civil  Engineers,  Journal  of  the  Hydraulics  División,  vol.  96, 
no.  HY2,  February  1970a,  pp.  547-563. 

Eichert,  B.  S.,  and  Peten,  J.,  “Computer  Determina tion  of  Flow  through  Bridges," 
Proceedings  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers.  Journal  of  the  Hydraulics 
División,  vol.  96,  na  HY7,  July  1970b,  pp.  1455-1468. 

Feldman,  A.  D„  “HEC  Modela  for  Water  Resources  System  Simulation:  Theory  and 
Experience,"  Ad vanees  in  Hydroscience,  vol.  12. 1981,  pp.  297-423. 

Forster,  J.  W-,  and  Skrinde,  R.  A-,  “Control  of  Hydraulic  Jump  by  Silla, “  Transactions 
of  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  voL  115, 1950,  pp.  973-987. 

'  Henderson,  F.  M„  Open  Channel  Flote,  The  Macmillan  Company,  New  York,  1966. 
Hinds,  J.,  “The  Hydraulic  Deaign  of  Flume  and  Syphon  Transitions,”  Transactions  of 
the  American  Society  of  Civil  Engineers,  vol.  92, 1928,  pp.  1423-1459. 

Hsu,  E.  Y.,  Discussion  of  "Control  of  the  Hydraulic  Jump  by  Silla”  by  J.  W.  Forster 
and  R.  A.  Skrinde,  Transactions  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  vol. 
115, 1950,  pp.  988-991. 

Matthai,  H.  F.,  “Measurement  oí  Peak  Discharge  at  Width  Contractiona  by  Indirect 
Methoda,"  Techniques  of  Water-Resources  Investigations  of  the  United  States 
Geological  Survey,  U  S.  Geological  Survey,  Washington,  1976. 

Rand,  W..  “Flow  Geometry  at  Straight  Drop  Spillwaya,"  Proceedings  of  the  American 
Society  of  Civil  Engineers,  voL  81,  September  1955,  pp.  791-1, 791-13. 

Vittal.  N-,  and  Chiranjeevi,  V.  V.,  "Open  Channel  Transitions:  Rational  Method  of 

Design."  Proceedings  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  Journal 

of  Hydraulic  Engineering,  vol.  109.  no.  1.  January  1983.  pp.  99-115. 


448  HIDRÁULICA  DE  OVMliS  ABIERTOS 


Yarnell,  D.  L.,  "Pile  Trestles  as  Channel  Obstmctions,''  Technical  Bulletin  429,  U.S. 

Department  of  Agriculture.  Washington.  July,  1934a. 

Yarnell,  D.  L.,  “Bridge  Piere  as  Channel  Obstructions,"  Technical  Bulletin  442,  U.S. 
Department  of  Agriculture,  Washington,  November  1934b. 


DIEZ 


Difusión  turbulenta 
y  dispersión  en 
canales  abiertos  con 
flujo  permanente 


SINOPSIS 

10.1  INTRODUCCIÓN 

10.2  ECUACIONES  FUNDAMENTALES 

10.3  DIFUSIÓN  TURBULENTA  VERTICAL  Y  TRANSVERSAL,  Y  DISPERSIÓN 
LONGITUDINAL 

10.4  DISPERSIÓN  NUMÉRICA 

10.5  DIFUSIÓN  TURBULENTA  VERTICAL  EN  UN  MEDIO  CONTINUAMENTE 
ESTRATIFICADO 


HIDRÁULICA  Di  CANALES  ABIERTOS 


SINOPSIS 

En  este  capitulo  se  tratan  los  procesos  de  transporte  conocidos  como  di¬ 
fusión  turbulenta  y  dispersión.  Primero  se  desarrollan  las  ecuaciones  que 
rigen  el  fenómeno  para  una  y  dos  dimensiones,  y  posteriormente  se  discu¬ 
ten  las  técnicas  para  la  estimación  de  los  coeficientes  de  difusión  tur¬ 
bulenta  transversal  y  de  dispersión  longitudinal.  Se  presentan  métodos 
numéricos  para  resolver  las  ecuaciones  fundamentales,  y  se  considera  el 
problema  de  dispersión  numérica.  El  capitulo  concluye  con  una  breve 
discusión  de  las  técnicas  de  estimación  del  coeficiente  de  difusión  verti¬ 
cal  en  un  medio  estratificado. 


10.1  INTRODUCCIÓN 

El  tema  del  modelado  de  calidad  del  agua  de  ríos  es  casi  inseparable  del  de 
la  hidráulica  de  canales  abiertos;  la  conexión  entre  ambos  se  establece  por  un 
interés  común  y  esencial  en  la  mecánica  del  transporte  de  masa.  En  este 
capitulo  se  analiza  la  difusión  turbulenta  y  la  dispersión  desde  el  punto  de 
vista  del  entendimiento  y  cuantificación  del  fenómeno,  más  que  del  de  la 
cuantificación  de  los  efectos  del  transporte  de  contaminantes.  Por  ende,  no  se 
hará  mención  a  ningún  contaminante  especifico;  se  tratarán  trazadores  am¬ 
bientalmente  neutros.  Este  capitulo  también  tendrá  la  forma  de  un  resumen. 
Un  tratado  completo  sobre  la  difusión  turbulenta  y  sobre  los  procesos  de 
transporte  por  dispersión,  desde  el  punto  de  vista  de  la  ingeniería  hidráulica, 
se  encuentra  en  Fischer,  ef  al,  (1979)  y,  desde  el  punto  de  vista  de  la  inge¬ 
niería  ambiental,  están  en  Krenkel  y  Novotny  (1980). 

Uno  de  los  problemas  fundamentales  en  el  tratado  de  los  procesos  de  trans¬ 
porte  es  el  aspecto  semántico,  que  comenzó  hace  muchos  años  al  darse  defini¬ 
ciones  imprecisas  y  sin  consenso  de  los  procesos  involucrados.  Según  Fischer, 
et  al,  (1979)  —en  la  categoría  amplia  de  procesos  de  mezclado—  se  tienen  dos 
categorías  de  interés  para  el  flujo  en  canales  abiertos-difusión  turbulenta  y 
dispersión.  El  término  difusión  turbulenta  se  refiere  a  la  propagación  al  azar 
de  partículas  dentro  de  un  flujo,  ocasionada  por  movimientos  turbulentos.  La 
dispersión  es  el  movimiento  de  partículas  causado  por  el  efecto  combinado  de 
cortante  y  de  difusión  turbulenta  transversal.  En  este  capitulo,  trataremos 
más  los  procesos  de  transporte  advectivo  (Le.,  el  transporte  por  sistemas  for¬ 
zados  de  velocidad)  que  el  transporte  convectivo,  el  cual  implica  transporte, 
porque  presenta  inestabilidades  hidrodinámicas  que  están  comúnmente  aso¬ 
ciadas  a  gradientes  de  temperatura.  El  término  cortante  se  refiere  a  la  advec- 
ción  de  un  fluido  a  diferentes  velocidades  en  diferentes  posiciones  dentro  del 
flujo.  Por  ejemplo,  el  perfil  vertical  de  velocidades,  definido  por  la  ecuación 
(1.4.14)  produce  cortante,  ya  que  las  partículas  que  están  cerca  de  la  superfi¬ 
cie  del  agua  se  mueven  más  rápido  que  las  cercanas  al  fondo. 
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10.2  ECUACIONES  FUNDAMENTALES 


la  masa,  se  obtiene 


donde  c  =  concentración  del  trazador  y  D  =  coeficiente  de  difusión  molecu¬ 
lar,  con  la  suposición  tácita  que  D  *  /(*).  La  ecuación  (10.2.1)  es  un  plantea¬ 
miento  matemático  de  la  primera  ley  de  difusión  de  Fick.  La  solución  fun¬ 
damental  de  la  primera  ley  de  Fick  se  obtiene  en  las  siguientes  condiciones: 
c(z,  0)  -  Hx) 

y  c(±oo,  ()-0 

donde  í(x)  designa  la  función  delta  de  Dirac.  Esta  función  tiene  la  propiedad 
de  valer  cero  para  cualquier  valor  x  excepto  para  x  =  0  y  que 

J“  Hx)dx  -  1 

Con  estas  condiciones  iniciales  y  de  frontera,  la  solución  de  la  ecuación 
(10.2.1)  es 

ll0« 

La  ecuación  (10.2.21  es  una  distribución  gaussiana.  y  cuando  la  masa  bajo  la 
curva  de  distribución  es  unitaria,  se  le  conoce  como  distribución  normal.  En 
el  material  que  sigue,  el  estudio  se  centrará  en  varios  de  los  momentos  de  la 
ecuación  (10.2.2),  donde  éstos  se  definen  por 


FIGURA  10.1  Difusión  molecular. 
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M,  J"  x‘e(x,  I)  dx  (10.2.3) 

Por  ende,  el  momento  0  de  la  solución  fundamental  está  dado  por 
M,  =  J  c(x,  t)  dx 

La  media  ¡¡  y  la  varianza  «’  de  la  distribución  normal  o  gaussiana  puede  de¬ 
finirse  en  términos  de  los  momentos  o 


(10.2.4) 


M¡ 

M, 


(10.2.5) 


Para  una  distribución  normal, 

«  -  0 

y  o*  -  2D» 

En  este  momento,  nótese  que 


1.  La  varianza  de  la  distribución  es  una  medida  de  dispersión  de  la  distribu¬ 
ción  alrededor  del  origen.  Recuérdese  de  estadística  Ivéase  p.  ej.,  Benja¬ 
mín  y  Comell,  1970)  que,  para  una  distribución  gaussiana,  una  dispersión 
igual  a  4o  incluye  aproximadamente  el  95%  del  área  total  bajo  la  curva  de 
concentración. 

2.  En  estudios  prácticos,  el  coeficiente  de  difusión  se  suele  determinar  me- 

^  -  2 D  (10.2.6) 


3.  La  primera  ley  de  Fick  —y  sus  condiciones  de  frontera  normales—  pertene¬ 
cen  a  un  conjunto  de  ecuaciones  diferenciales  en  las  que  se  puede  aplicar  el 


gase  que  se  presentan  fronteras 
difusión  (Fig.  10.1).  Según  la  ec 
apropiadas  son 


-^  =  0  en  i  -  ±L 


fuente  imagen  en  *  =  -2 L  hace  que  dcIBx  =  O  en  x  =  -L.  pero  produce 
un  gradiente  positivo  en  *  =  +L;  por  lo  que  se  debe  agregar  otra  fuente 
imagen  enr=  +4 L.  Asimismo,  un  razonamiento  análogo  requiere  fuentes 
adicionales  en  x  =  -6 L,  +8 L,  ad  i nfinitum .  La  solución  es  entonces 


Ahora  considérese  un  flujo  bidimensional  en  un  canal  (Fig.  10.2),  definido 
de  tal  forma  que  ningún  parámetro  varié  en  la  dirección  perpendicular  al  pla¬ 
no  de  la  hoja.  En  el  tiempo  t.  un  trazador  inerte  se  inyecta  al  flujo  que  se  mue¬ 
ve  de  izquierda  a  derecha,  con  la  distribución  de  velocidades  mostrada.  A 
medida  que  el  trazador  se  desplaza  aguas  abajo,  éste  se  abre  o  se  dispersa  y 
su  concentración  máxima  se  reduce  por  dilución.  Para  obtener  una  ecuación 
que  represente  el  transporte  en  esta  situación,  definase  un  volumen  de  con¬ 
trol  elemental  con  dimensiones  dx  por  dz  y  un  área  dA  (Fig.  10.2).  Se  puede 
aplicar  el  principio  de  conservación  de  masa,  a  fin  de  encontrar  una  ecuación 
que  describa  la  situación. 

Para  este  desarrollo  inicial,  supóngase  que  la  propagación  de  la  nube  trazado¬ 
ra  se  debe  sólo  a  la  difusión  molecular.  Asimismo  se  sugieren  dos  métodos  para 
calcular  el  movimiento  del  trazador  a  través  del  volumen  de  control.  Primero, 
puede  describirse  el  movimiento  de  cada  molécula  de  la  nube  del  trazador. 
Aunque  este  enfoque  tiene  méritos  teóricos,  se  vuelve  tosco  para  describir  el 
movimiento  de  cada  molécula.  El  segundo  método  es  el  de  un  enfoque  de  me¬ 
cánica  del  medio  continuo,  similar  al  usado  para  obtener  la  primera  ley  de 
Fick;  i.e..  se  supone  que  el  fluido  lleva  un  trazador  consigo,  con  un  ritmo  que 
depende  de  la  velocidad  u  en  la  dirección  longitudinal  y  con  la  concentración 
c.  Sin  embargo,  el  enfoque  de  mecánica  del  medio  continuo  es  sólo  aproxima¬ 
do.  ya  que  muchas  de  las  moléculas  trazadoras  tienen  velocidades  distintas  a 


FIGURA  10.2  Transporte  en  un  flujo  bidimensional.  íHolley,  1969.1 
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u.  Por  tanto,  se  necesita  introducir  el  coeficiente  de  difusión  molecular  D  para 
corregir  la  aproximación  de  esta  solución.  La  aplicación  de  la  mecánica  del 
medio  continuo  a  la  formulación  del  balance  requerido  de  masa  da 


de 

dt 


Velocidad  de 
cambio  de  la 
concentración 


advección  del  difusión 
fluido  con  molecular 


(10.2.8) 


que  se  conoce  también  como  segunda  ley  de  Fick  (Holley,  1969). 

Ahora,  supóngase  que  el  fluido  es  turbulento.  En  la  figura  10.3a  y  6.  se 
muestran  las  velocidades  y  la  concentración  del  trazador  en  el  volumen  de 
control  incremental,  que  se  definió  en  la  figura  10.2.  En  estas  figuras,  las  li¬ 
neas  punteadas  representan  los  valores  medios  de  u  y  c  en  función  del  tiempo. 
En  una  forma  similar  a  la  usada  en  el  caso  de  difusión  advectiva  molecular, 
la  balanza  de  masa  para  esta  situación  es 


de 

dt 


de 

’dz 


(10.2.9) 


donde  u  y  v  son  los  valores  instantáneos  de  las  velocidades  turbulentas  en  las 
direcciones  x  y  z,  respectivamente,  y  c  es  el  valor  instantáneo  de  la  concentra¬ 
ción  del  trazador.  Nótese  que  se  incluye  un  término  para  la  advección  en  la 
dirección  z  dada,  que  a  pesar  de  que  la  dirección  primordial  del  flujo  es  x,  se 
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tiene  movimiento  turbulento  en  la  dirección  z.  La  ecuación  (10.2.9)  toma  en 
cuenta,  en  forma  directa,  el  efecto  de  transporte  por  difusión  turbulenta  por¬ 
que  u  y  v  son  los  componentes  instantáneas  de  velocidad.  Ya  que  a  menudo 
no  se  tienen  los  valores  instantáneos  de  u  y  v,  esta  incorporación  directa  de 
los  efectos  de  turbulencia  en  la  ecuación  de  transporte  determina  una  ecua¬ 
ción  que  no  puede  resolverse. 

Desde  un  punto  de  vista  práctico,  el  efecto  del  transporte  turbulento  del 
trazador  a  través  de  un  volumen  de  control  ¡ncremental  dA  debe  expresarse 
en  términos  de  los  valores  medios  de  u,  v,  y  c  en  función  del  tiempo  o 


donde  la  barra  indica  el  valor  medio  en  el  tiempo  de  la  variable,  y  las  variables 
"primas"  son  las  fluctuaciones  turbulentas  de  la  variable.  También  recuérde¬ 
se  que.  por  definición,  no  hay  una  velocidad  media  en  la  dirección  z.  Al  susti¬ 
tuir  estas  ecuaciones  (para  u,  ti,  y  c)  en  la  ecuación  (10.2.9)  y  al  tomar  el 
promedio  (le  la  ecuación  resultante  respecto  al  tiempo,  da 


—  +  5—  “  D— 5  +  D 


ífc  fe  á(— i??)  d(-i7?) 


(10.2.10) 

definen  análoga- 


¡??. 


(10.2.11) 


(10.2.12) 


Si  se  supone  que «,  *  f(x)  y  «,  i*  fU),  la  sustitución  de  estas  variables  en  la 
ecuación  (10.2.10)  da 


de 

dt 


(10.2.13) 


La  ecuación  (10.2.10)  representa  el  transporte  del  trazador  causado  por  la 
difusión  molecular  y  la  turbulenta.  El  término  difusión  turbulenta  surge,  co¬ 
mo  fue  el  caso  de  la  difusión  molecular,  porque  el  término  de  transporte  ad- 
vectivo  —escrito  en  términos  de  5 —  no  representa  el  proceso  completo  de 
transporte  advectivo;  por  lo  que  se  requieren  factores  correctivos. 

En  la  figura  10.4.  se  muestra  cómo  la  nube  trazadora  avanza  en  el  tiempo 
hasta  un  tiempo  tA.  Para  este  tiempo,  el  transporte  turbulento  ha  mezclado 
completamente  el  trazador  en  la  dirección  vertical.  Después  de  bcurrido  el 
mezclado  completo  en  la  dirección  vertical,  la  variación  principal  en  la  con- 
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centraciin  de  la  nube  del  ti 
aquí,  se  da  en  la  dirección  longitudinal.  Aunque  la  ecuación  110.2.13)  es 
válida,  proporciona  más  información  de  la  que  se  necesita,  ya  que  dcsi 
la  variación  de  c  en  la  dirección  xy  z.  Para  tener  mayor  eficiencia,  se  bus 
una  simplificación  de  esta  ecuación.  Al  definir 


5  -  U  +  u'  (10.2.14) 

y  l  -  C  +  c'  (10.2.15) 

donde  U  y  C  son  los  valores  medios  de  la  velocidad  y  de  la  concentración  del 
trazador,  respectivamente,  en  la  sección  transversal  Al  sustituir  las  ecuacio¬ 
nes  (10.2.14)  y  (10.2.15)  en  la  ecuación  (10.2.13)  se  tiene,  después  de  promediar 
en  la  sección  transversal. 


d£ 

<H  + 


(D 


,  fC  .  «-77) 


(10.2.16) 


donde  la  barra  doble  indica  la  media  sobre  la  sección  transversal,  Taylor 
(1953,  1954)  demostró  que.  en  ciertas  condiciones,  u'  es  proporcional  al  gra¬ 
diente  longitudinal  de  C  o 


(10.2.17) 


El  transporte  definido  por  la  ecuación  (10.2.17)  se  denomina  dispersión  longi¬ 
tudinal,  y  el  coeficiente  E  es  el  coeficiente  de  dispersión  longitudinal.  Al  susti¬ 
tuir  la  ecuación  (10.2.17)  en  la  ecuación  110.2.16)  se  obtiene  una  ecuación 
unidimensional  de  dispersión  longitudinal  o 


di  + 


(10.2.18) 


Respecto  a  las  ecuaciones  (10.2.17)  y  (10.2.18),  se  debe  notar  lo  siguiente: 

1.  Esta  ecuación  se  puede  aplicar  siempre  y  cuando  el  mezclado  transversal 
y  vertical  estén  completos,  ¡.e.,  cuando  el  trazador  haya  llenado  por  comple- 
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to  la  sección  transversal  y  cuando  la  variación  primaria  de  concentración 
esté  en  la  dirección  longitudinal. 

2.  La  ecuación  (10.2.171  incluye  tanto  el  efecto  u'c'  como  a  las  difusiones  tur¬ 
bulenta  y  molecular.  Después  de  que  se  ha  logrado  obtener  un  mezclado 
completo,  la  difusión  actúa  para  suavizar  (o  alisarl  la  distribución:  i.e.,  des¬ 
pués  de  que  se  ha  alcanzado  el  punto  de  mezclado  completo,  el  efecto  de  la 
difusión  es  relativamente  pequeño  si  se  le  compara  con  el  efecto  del  gra¬ 
diente  de  velocidad. 

3.  El  papel  del  gradiente  de  velocidad  es  muy  importante  y  se  refleja  en  el  tér- 

4.  Las  ecuaciones  (10.2.17)  y  (10.2.18)  tienen  una  aplicación  limitada,  ya  que 
la  suposición  de  Taylor  se  basaba  en  el  hecho  de  que  después  de  un  periodo 
inicial,  el  ritmo  de  transporte  advectivo  u'  aguas  abajo  o  aguas  arriba  de 
un  plano  vertical  que  se  mueve  con  una  velocidad  U.  depende  sólo  del  gra¬ 
diente  de  concentración  del  trazador  y  de  E,  que  es  constante  para  un  flujo 
uniforme.  En  general,  la  ecuación  (10.2.181  es  válida  sólo  después  de  un 
intervalo  de  tiempo,  porque  la  suposición  de  Taylor  no  es  válida  antes  del 
paso  de  este  periodo  que  no  se  ha  especificado  con  antelación. 

5.  La  ecuación  (10.2.181  rige  un  caso  especial  en  el  que  el  flujo  es  permanente 
y  uniforme,  el  canal  es  prismático  y  E  es  constante.  Un  caso  mucho  más 
general  está  representado  por 

ímo  +  ¿<bw.¿(«J;)  tm.m 


En  esta  situación,  U,  A,  y  E  pueden  variar  con  la  distancia  y/o  el  tiempo. 

En  este  momento  conviene  notar  algunas  de  las  soluciones  de  la  ecuación 
diferencial  parcial 


ac 
at  + 


(10.2.20) 


donde  U  y  9  son  constantes.  La  solución  de  esta  ecuación  depende  de  las  con¬ 
diciones  iniciales  y  de  la  frontera  que  se  especifiquen.  Por  ejemplo,  si 


Copara  *<0 


entonces  la  solución  de  la  ecuación  (10.2.20)  es 


S[— Gí)] 

donde  erf  designa  la  función  de  error.  Por  ejemplo,  las  cor 
anteriores  pueden  representar  el  caso  en  que  un  fluido  en  un 


i  canal  abierto  esté 


hidrAuuca  de  canales  abiertos 


siendo  desplazado  por  un  segundo  fluido  que  lleva  un  trazador  con  una  concen¬ 
tración  C0  y  en  donde  el  fluido  se  desplaza  con  una  velocidad  media  en  la 
sección  transversal  U. 

Un  caso  mucho  más  complejo  e  importante  surge  cuando  la  frontera  y  las 
condiciones  iniciales  son 

C( 0,  í)  *=  C0  para  0  <  t  <  oo 
C(x,  0)  =  0  paraO  <  *  <  oo 

En  este  caso,  la  solución  de  la  ecuación  (10.2.18)  es 

«-■  ■> •  f M : íaír ) ' * ■» ([ w } - ( t) ] 

donde  erfc  designa  la  función  de  error  complementaria.  Este  conjunto  de  fron¬ 
teras  y  condiciones  iniciales  puede  representar  una  situación  en  la  que  se  in¬ 
troduce  una  concentración  de  trazador  C0  en  el  origen  del  sistema  de  coor¬ 
denadas  en  el  tiempo  cero  y  se  continúa  su  introducción.  Es  obvio  que  en 
este  caso  si  í  -*  oo,  C(x,  t)  -*  C» 

Otro  problema  de  interés  para  el  ingeniero  hidráulico  es  el  de  la  propaga¬ 
ción  de  una  fuente  trazadora  en  un  flujo  tridimensional.  La  ecuación  que  rige 
esta  situación  es 

ac  ac  a*c  _  a*c 

»t  »x  "  *  a*’  'a/  ' á? 

donde  9.,  9,.  y  9.  son  los  coeficientes  de  difusión  en  las  direcciones  x.  y,  y  r, 
respectivamente.  Esta  ecuación  puede  simplificarse  significativamente  si  se 
supone  que  9,  =  9,  =  9.  =  9.  La  ecuación  que  rige  el  fenómeno  se  convierte 
entonces  en 


ac 
at  + 


I  ¡fe  a’c  ,  aJc  \ 

lí?  +  5?  +  j?j 


(10.2.23) 


Aunque  una  solución  general  de  la  ecuación  (10.2.23)  puede  obtenerse  para 
algunos  casos,  a  menudo  se  puede  reducir  un  problema  tridimensional  a  uno 
bidimensional.  Por  ejemplo,  en  el  flujo  en  canales  abiertos  la  difusión  en  la  di¬ 
rección  longitudinal  puede  despreciarse  normalmente  (e.g.,  Fischer  et  al. 
1979).  Si  este  es  el  caso,  entonces  para  una  inyección  instantánea  de  trazador 
con  masa  M  el  origen  del  sistema  de  coordenadas,  la  concentración  resultante 
aguas  abajo  es 


C(x,  y,  z) 


(10.2.24) 


En  el  caso  en  que  la  inyección  del  trazador  no  es  instantánea  pero  el  trazador 
se  agrega  en  forma  continua  con  un  gasto  másico  de  M.  la  solución  correcta 
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iel  problema  está  dada  por 


.  (  -  1  (10.2.25) 


Nótese  que  las  soluciones  dadas  por  la  ecuación  (10.2.24)  y  la  (10.2.25)  son  vá¬ 
lidas,  sólo  cuando  se  satisface  la  siguiente  condición: 


(10.2.26) 

ta  condición  se  satisface  para  valores  muy 


10.3  DIFUSIÓN  TURBULENTA  VERTICAL  Y  TRANSVERSAL,  Y  DISPERSIÓN 
LONGITUDINAL 

Cuando  se  inyecta  un  trazador  en  un  flujo  homogéneo  de  un  canal,  el  proceso 
completo  de  transporte  advectivo  se  puede  visualizar  como  si  estuviera  com¬ 
puesto  de  tres  etapas.  En  la  primera  etapa,  el  trazador  se  diluye  por  el  flujo 
en  el  canal,  como  consecuencia  de  su  cantidad  de  movimiento  inicial.  En  la 
segunda  etapa,  el  trazador  se  mezcla  en  totjp  la  sección  transversal  por  los 
procesos  de  transporte  turbulentos.  Y.  en  la  tercera  etapa,  la  dispersión  lon¬ 
gitudinal  tiende  a  borrar  cualquier  variación  longitudinal  en  la  concentra¬ 
ción  del  trazador.  En  algunos  casos,  la  segunda  etapa  se  elimina  porque  el 
gasto  del  trazador  tiene  una  cantidad  de  movimiento  inicial  significativa;  pe¬ 
ro,  en  muchos  casos,  el  gasto  del  trazador  es  pequeño  y  tiene  una  cantidad  de 
movimiento  insignificante  asociada  a  él.  En  este  último  caso,  la  primera  eta¬ 
pa  del  transporte  se  elimina.  En  esta  sección  sólo  se  tratarán  las  segunda  y 
tercera  etapas  del  transporte,  con  la  suposición  tácita  de  que  si  se  presentase 
una  primera  etapa,  ésta  podría  tratarse  en  forma  separada. 

Para  desarrollar  una  expresión  cuantitativa  para  el  coeficiente  de  difusión 
turbulento,  considérese  un  flujo  muy  somero  en  un  canal  rectangular  ancho 
(Fig.  10.5).  Del  capitulo  1,  se  sabe  que  el  transporte  vertical  de  cantidad  de 


FIGURA  10.5  Definición  del  siste¬ 
ma  de  coordenadas. 
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movimiento  en  este  flujo  está  dado  por 


(10.3.1) 


donde  t  =  esfuerzo  cortante  a  una  distancia  z  arriba  de  la  frontera  inferior 
t>  =  densidad  del  fluido 
t,  =  coeficiente  de  difusión  vertical  turbulenta 
u  =  velocidad  longitudinal 

Además,  en  un  flujo  bidimensional,  como  el  definido  en  la  figura  10.4,  el  perfil 
vertical  de  velocidades  puede  suponerse  que  está  dado  por 


-í(,  +  l"i) 


donde  u.  =  velocidad  al  cortante 

h  =  coeficiente  de  turbulencia  de  von  Karman  (*  =  0.40) 
d  =  tirante 

Se  supone  una  distribución  de  esfuerzo  cortante  similar  a  la  que  prevalece  en 
un  tubo  circular  o 


-3)  <“» 

donde  r0  ■  pgdS  =  esfuerzo  cortante  de  fondo.  Entonces,  como  lo  demostró 
Eider  (1959),  al  combinar  la  ecuación  (10.3.1)  con  la  (10.3.3)  se  tiene 

..  -  ku.dz'll  -  z0  (10.3.4) 

donde  z'  =  z/d.  El  promedio  en  la  profundidad  de  t,  es 

«,  -  i  «,  dz  -  0.067du.  (10.3.5) 

En  el  canal  infinitamente  ancho,  que  se  supone  para  obtener  la  ecuación 
(10.3.4),  no  existe  un  perfil  de  velocidades  transversal.  Por  ende,  no  puede  deri¬ 
varse  una  expresión  para  <,  (el  coeficiente  de  difusión  turbulento  transversal) 
en  forma  análoga  a  la  empleada  para «,.  En  cambio,  las  expresiones  para  1,  de¬ 
ben  deducirse  a  partir  de  resultados  experimentales.  Se  han  efectuado  muchos 
de  estos  experimentos  y  sus  resultados  se  resumen  en  Fischer.  et  aL  (1979), 
y  Lau  y  Krishnappen  (1977).  En  canales  rectos  rectangulares,  una  media  apro¬ 
ximada  de  los  resultados  disponibles  es 

donde  ±50%  indica  la  magnitud  del  error  incurrido  al  estimar  En  canales 
naturales,  el  valor  de  <,  es  mayor  que  el  estimado  por  la  ecuación  (10.3.6).  En 
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canales  que  pueden  clasificarse  como  "meandros  suaves"  con  sólo  algunas 
irregularidades  moderadas  de  fronteras,  se  obtiene 

t,  =»  0.60 du.  ±  50 %  (10.3.7) 


Si  el  canal  tiene  curvas  con  pequeños  radios,  cambios  bruscos  en  lp  geometría 
del  canal,  o  irregularidades  fuertes  en  los  taludes  (e.g.,  aristas!  entonces  el  va¬ 
lor  de  f,  será  mayor  que  el  estimado  por  la  ecuación  (10.3.7).  Por  ejemplo,  en 
el  caso  de  meandros,  Fischer  (1969)  estimó  que 


donde  R,  =  radio  de  curvatura.  En  este  momento,  es  cuestión  de  juicio  per¬ 
sonal  considerar  a  un  canal  como  de  meandros  suaves  y  emplear  la  ecuación 
(10.3.7)  para  la  estimación  de  <„  o  emplear  un  valor  mayor  de  Fischer,  et. 
al  (19791,  sugirió  que  un  canal  de  meandros  suaves  es  aquel  que 


Tú 

R,u- 


(10.3.9) 


donde  T  —  ancho  del  canal 

iT  =  velocidad  media  del  flujo 
R,  =  radio  de  curvatura 

En  el  mejor  de  los  casos,  la  ecuación  (10.3.9)  proporciona  sólo  una  estimación 
burda  de  la  sinuosidad  relativa  del  canal  con  <,. 

Como  se  notó  en  el  primer  párrafo  de  esta  sección,  el  proceso  completo  de 
transporte  adveclivo  en  un  flujo  bidimensional  en  canales,  puede  visualizarse 
convenientemente  como  si  estuviera  compuesto  por  tres  etapas.  En  la  segun¬ 
da  etapa,  el  mecanismo  de  transporte  primordial  es  el  de  difusión  turbulenta, 
en  donde  los  coeficientes  de  difusión  están  definidos  por  las  ecuaciones 
(10.3.5)  y  (10.3.7).  o  en  algunos  casos  por  la  ecuación  (10.3.8).  Una  compa¬ 
ración  de  las  ecuaciones  (10.3.5)  y  (10.3.7)  demuestra  que 


10  «, 

o  que  el  coeficiente  de  mezclado  transversal  es  más  o  menos  10  veces  mayor 
que  el  coeficiente  de  mezclado  vertical.  De  aqui.  la  velocidad  a  la  que  una  plu¬ 
ma  de  trazador  se  dispersa  en  forma  lateral  es  un  orden  de  magnitud  mayor 
que  la  velocidad  de  dispersión  en  la  dirección  vertical.  Siempre  y  cuando  el 
canal,  en  casi  todos  los  casos,  sea  mucho  más  ancho  que  profundo;  e.g.,  las 
dimensiones  típicas  de  un  canal  natural  pueden  ser  de  100  ft  (30  m)  y  tirantes 
de  3.0  ft  (1.0  m).  Un  examen  de  las  ecuaciones  que  rigen  la  propagación  de  una 
pluma,  por  ejemplo  la  ecuación  (10.2.25).  demuestra  que  el  tiempo  de  mezcla¬ 
do  puede  definirse  como  proporcional  al  cuadrado  de  la  distancia  dividida  por 
el  coeficiente  de  mezclado.  Entonces,  se  tiene  que  en  un  canal  típico  el  tiempo 
en  que  una  pluma  se  propague  completamente  a  través  del  canal  es  90  veces 
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mayor  que  lo  que  le  toma  mezclarse  en  la  dirección  vertical  En  la  generalidad 
de  los  problemas  prácticos,  es  conveniente  y  correcto  empezar  por  suponer 
que  el  trazador  se  distribuye  uniformemente  sobre  la  vertical. 

Recuérdese  de  la  Sección  10.2  que,  en  un  proceso  de  difusión  donde  el  tra¬ 
zador  se  agrega  en  forma  constante  con  un  gasto  másico  M  a  un  canal  sin 
fronteras,  la  concentración  aguas  abajo  del  trazador  está  dada  en  forma  apro- 


urf(4n^c/S)lA  \4  xt,¡ 

Si  el  canal  tiene  un  ancho  T,  entonces  la  solución  debe  satisfacer  las  condicio¬ 
nes  de  frontera. 


En  este  momento  conviene  definir  las  siguientes  variables  adimensionales: 


C  1  [  <y-2n-y0)!l 

LH — tí — J 
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FIGURA  10.6  Concentración  de  tratador  aguas  abajo  que  resultan  de 
una  inyección  continua  al  centro  del  canal. 


distancia  a  la  cual  se  logra  el  mezclado  completo  está  dada  por 

r  o.isra 


Si  el  trazador  se  inyecta  en  el  lado  del  canal,  el  ancho  sobre  el  cual  debe  mez¬ 
clarse  la  pluma  es  el  doble  que  el  de  una  inyección  al  centro,  siempre  y  cuando 
permanezcan  idénticas  las  otras  condiciones  de  frontera  y  se  puedan  emplear 
las  otras  ecuaciones  disponibles  para  obtener  una  solución. 

EJEMPLO  10.1 

Se  inyecta  un  trazador  en  el  centro  de  un  canal  de  meandro  suave  con 
un  gasto  de  0.15  m’/s  (5.3  ft3/s).  Si  la  concentración  de  trazador  en  el 
punto  de  inyección  es  de  300  mg/L  (300  partes  por  millón,  ppm),  el  an¬ 
cho  del  canal  es  de  300  m  (984  ft).  el  tirante  es  de  10  m  (33  ft|,  la  pen¬ 
diente  del  canal  es  0.0001,  y  el  área  total  de  flujo  es  de  1600  m3/s 
(57  000  ft3/s),  determínese  la  concentración  máxima  del  trazador  a 
500  m  (1600  ft)  aguas  abajo  del  punto  de  inyección  y  estímese  el  an¬ 
cho  de  la  pluma  del  trazador  en  este  punto. 


Solución 

Se  supone  que  el  trazador  se  encuentra  completamente  mezclado  so¬ 
bre  la  dimensión  vertical  en  el  punto  de  inyección.  La  velocidad  al  cor¬ 
tante  se  estima  entonces  de 
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u.  =  VgRS  =  V9.8(10)(0.0001)  =  0.099  m/s  (0.32  ft/a) 

donde  R  (el  radio  hidráulico)  se  toma  como  el  tirante.  De  la  ecuación 
(10.3.7)  el  coeficiente  de  difusión  transversal  turbulento  es 

«,  =  0.60du-  =  0.60(10)(0.099)  -  0.59  m'/a  (6.4  ftVa) 

El  flujo  másico  del  trazador  es 

M  .  QrC  -  0.15(300)  -  45  (mJ  -  mg)/(a  -  L)  (1600  ft*  -  ppm/a) 

donde  <?T  =  gasto  asociado  al  trazador.  La  velocidad  media  del  flujo 
se  estima  al  suponer  que  la  sección  transversal  del  canal  es  aproxima¬ 
damente  rectangular;  entonces 

El  ancho  de  la  pluma  en  x  =  500  m  (1640  ft)  se  estima  primero,  para 
determinar  si  las  fronteras  laterales  del  canal  pueden  ignorarse  en  el 
cálculo  de  la  concentración  máxima  a  esta  distancia.  El  ancho  de  la 
pluma  del  trazador  está  dado  aproximadamente  por 


6  -  4o  -  4\i^t 

donde  t  puede  estimarse  si  r  =  xlü.  Entonces 


6-4  \/2<fts9)(||)-  130m<430ft) 

Por  tanto,  el  ancho  de  la  pluma  del  trazador  es  menor  que  el  ancho  del 
canal  en  x  =  500  m  (1640  ft).  además,  el  efecto  de  las  fronteras  latera¬ 
les  del  canal  puede  ignorarse  al  calcular  la  concentración  máxima  de 
trazador  en  esta  distancia.  La  concentración  máxima  del  trazador,  en 
esta  situación,  se  estima  mediante  la  ecuación  (10.2.25). 


45  .  I  OIO-W  , 

0.53<10)(4»(0.59H500I/0.53I|;  e*P  \  4(5001(0.59), 

=  0.10  mg/L  (1  ppm) 
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EJEMPLO  10.2 

Para  los  datos  del  ejemplo  10.1.  determínese  la  distancia  longitudinal 
requerida  para  producir  un  mezclado  completo  en  la  dirección  trans¬ 
versal;  i.e.,  la  ubicación  en  la  que  la  concentración  no  varíe  más  del 
5%  a  través  de  la  sección  transversal,  para:  o)  inyección  del  trazador 
al  centro  del  claro  y  6)  inyección  del  trazador  en  el  lado  del  canal.  ¿Có¬ 
mo  se  vería  afectada  esta  distancia  al  punto  de  mezclado  completo,  si 
el  mezclado  ocurriese  donde  el  canal  tuviese  una  curva  con  un  radio  de 
60  m  (160  ftl? 


Solución 

De  nuevo,  se  supone  que  el  trazador  se  encuentra  completamente  mez¬ 
clado  sobre  la  dimensión  vertical  en  el  punto  de  inyección.  Entonces, 
la  distancia  al  punto  de  mezclado  completo  puede  calcularse  por  la  ecua¬ 
ción  110.3.12)  con  ü  =  0.53  m la  11.7  ft/s)  yi,  =  0.59  m'/s  16.4  ft!/s). 


1.  Cuando  la  inyección  del  trazador  es  al  centro  del  canal,  el  valor  co¬ 
rrecto  de  7  es  300  m  (980  ft).  y 


Oler*  _  0.1(0.53)000)* 
"  0.69 


8100  m  (27  000  ft) 


2.  Cuando  el  trazador  se  inyecta  en  el  lado  del  canal,  se  emplea  27'  en 
la  ecuación  (10.3.12)  para  el  ancho  o 


0.15(27)*  _  0.1(0.53)[2(300)|* 
«y  "  0.59 


32  000  m  (105  000  ft) 


Cuando  el  mezclado  ocurre  en  una  curva,  el  coeficiente  de  difusión 
turbulento  transversal  aumenta,  y  la  distancia  al  punto  de  mezclado 
completo  disminuye.  Para  los  datos  especificados,  i,  es.  por  la  ecua¬ 
ción  (10.3.8), 


«’  <¿*  „  f  WdO)1  1 

'*“«F'“|«5q555r  “"'■o 

De  donde,  para  una  inyección  en  el  centro  del  canal 
0.157*  0.1(0.53)(300)* 


y  para  inyección  en  el  lado  del  canal 

0.15(27)*  0-l(0-53)[2(300))* 
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Por  lo  que,  la  distancia  requerida  en  ambos  casos  para  el  mezclado 
completo  se  reduce  en  forma  significativa. 

Antes  de  iniciar  un  análisis  de  dispersión  longitudinal,  es  apropiado  notar 
que  gran  parte  de  las  investigaciones  de  difusión  turbulenta  transversal  han 
atacado  el  problema  desde  el  punto  de  vista  de  canales  con  una  superficie  li¬ 
bre.  Aunque  el  proceso  de  difusión  transversal  en  canales  cubiertos  por  hielo 
ha  recibido  alguna  consideración  (véase,  p.  ej.,  Engmann,  1977),  los  resulta¬ 
dos  disponibles  en  este  momento  deben  tomarse  como  indicativos,  más  que 
como  absolutos.  Aparentemente,  el  efecto  de  la  cubierta  de  hielo  es  causar  una 
baja  aproximada  del  60%  en  el  valor  absoluto  de  t,  cuando  condiciones  hidráu¬ 
licas  similares  —tirante,  ancho,  y  gastos  constantes—  se  comparan.  Por  ende, 
en  un  canal  cubierto  por  hielo,  la  pluma  trazadora  satisfará  el  criterio  de  mez¬ 
clado  completo  mucho  más  aguas  abajo  que  una  pluma  trazadora  en  un  canal 
con  superficie  libre  comparable.  Los  resultados  de  Engmann  también  indican 
que  el  coeficiente  de  difusión  adimensional  (i.e.,  iJRu.)  para  canales  cubier¬ 
tos  por  hielo  no  difiere  en  forma  importante  del  coeficiente  correspondiente  a 
la  condición  de  superficie  libre. 

En  la  sección  10.2  la  ecuación  de  dispersión  longitudinal  |Ec.  (10.2.18))  se 
desarrolló  siguiendo  el  enfoque  empleado  por  Eider  (1959).  En  ese  caso,  se 
notó  que  esta  ecuación  estaba  sujeta  a  una  serie  de  restricciones.  La  más  cru¬ 
cial  de  éstas  es  que  la  ecuación  (10.2.18)  no  puede  aplicarse  hasta  que  haya 
transcurrido  un  tiempo  inicial  y  el  ritmo  de  transporte  advectivo  —ya  sea 
aguas  arriba  o  abajo  de  un  plano  vertical,  que  se  desplaza  a  la  velocidad  me¬ 
dia  de  la  sección  transversal-  dependa  sólo  de  la  concentración  del  trazador 
y  de  E.  El  periodo  inicial  durante  el  cual  la  ecuación  (10.2.18)  no  es  válida, 
en  términos  de  la  distancia  adimensional,  está  dado  por 


(10.3.13) 


donde  x  es  la  distancia  longitudinal 

Eider  (1959)  supuso  en  su  desarrollo  que  la  velocidad  variaba  sólo  en  la  di¬ 
mensión  vertical  y  conforme  a  la  ecuación  (10.3.2).  Con  esta  suposición,  se 
puede  derivar  una  expresión  para  el  coeficiente  de  dispersión  longitudinal. 

E  =  5.93  du.  (10.3.14) 

En  la  tabla  10.1.  se  resume  un  número  de  valores  de  E  determinados  en  campo 
y  laboratorio  junto  con  los  estimados  por  la  ecuación  (10.3.14).  De  esta  tabla 
se  desprende  que  la  ecuación  de  Eider  da  estimaciones  muy  pobres  de  E  para 
canales  artificiales  o  naturales.  Esto  se  debe  a  la  exclusión,  por  parte  de  Ei¬ 
der.  del  efecto  del  perfil  transversal  de  velocidades.  Fischer  (1967)  presentó 
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la  siguiente  ecuación  para  estimar  £  en  un  canal  natural,  cuando  se  tiene  una 
sección  transversal  definida  y  medida: 

£  = - Kr  í  í  uV  dA 

Adc/dx  J  J 

m  -  i  J  u'd  Jo  u'  d  dy  dy  dy  (10.3.16) 
En  la  práctica,  las  integrales  de  la  ecuación  (10.3.16)  se  reemplazan  por  suma- 

E  -  -  \  E  *■ Ay  [  ¿  Z  *  Ay)]  <10-3.16) 

donde  g¡  =  [(d,  +  d,  .  ,)/2]u , 

u,  =  velocidad  media  en  el  elemento  i  de  la  sección  transversal 

ü  =  velocidad  media  del  flujo  en  la  sección  transversal 
d,=  tirante  al  inicio  del  elemento  transversal  i 
Ay  —  ancho  del  elemento  (constante) 

(,  =  0.6  du.  =  coeficiente  de  difusión  turbulenta  transversal  entre 
los  elementos  (i  -1)  e  i 
N  =  número  de  elementos  transversales 

Pischer,  et  aL  (1979),  dicen  que  N  no  debe  exceder  20.  La  ecuación  (10.3.16) 
está  sujeta  a  dos  limitaciones.  Primero,  no  se  toman  en  cuenta  los  efectos  del 
gradiente  de  velocidades  ni  a  la  variación  de  c'  en  la  dimensión  vertical  sobre 
el  proceso  de  difusión.  Segundo,  el  desarrollo  de  la  ecuación  (10.3.16)  supone 
un  flujo  uniforme  y  una  sección  transversal  constante.  En  la  tabla  10.1  se  re¬ 
sumen  los  valores  de  £  estimados  mediante  esta  técnica.  Una  comparación 
de  los  valores  observados  con  los  estimados  de  £  por  este  método,  muestran 
un  parecido  razonable. 


EJEMPLO  10.3 

Para  la  sección  transversal  definida  en  la  figura  10.7  y  la  tabla  10.2, 
estímese  £  con  la  ecuación  (10.3.16)  si  u.  =  0.100  mis  (0.33  ft/s). 


Solución 

La  velocidad  media  del  flujo  se  determina  sumando  la  columna  (4)  en 
la  tabla  10.2  y  dividiendo  ésta  por  la  suma  de  la  columna  (3)  en  la  mis- 


izquierdo  de  cada  elemento:  o  para  el  elemento  2 

«,  -  0.6  du.  -  0.6(8.21(0.100)  -  0.49  rn'/e  (5.3  ftVs) 

Los  valores  de  la  columna  (7)  de  la  tabla  10.3  se  calculan  como  un  total 
acumulado. 

El  valor  de  esta  suma  es.  por  definición,  cero  para  el  elemento  1.  Para 
el  elemento  2,  el  valor  de  la  columna  (7)  está  dado  por 


«»<*» 

y  para  el  elemento  3 


Ay 


¿y  „ 


3.0 


<A  >A  0.84(14)'  " 

El  coeficiente  de  dispersión  longitudinal  se  estima  co 
Z(col  4)(col  7) 
flojo  área 

-  -  ^  «  2.0  m’/s  (22  ft’/s) 


E-  -- 
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sas.  La  razón  principal  del  porqué  de  las  discrepancias  que  se  pueden  ver  en 
la  tabla  10.1,  parecen  deberse  al  hecho  de  que  ningún  canal  natural  cumple 
completamente  con  las  suposiciones  inherentes  al  desarrollo  de  la  ecuación 
(10.3.15).  Por  ejemplo,  todos  los  canales  naturales  -y  muchos  artificiales- 
tienen  curvas,  cambios  de  forma  de  la  sección  transversal,  estanques,  y  otras 
irregularidades;  cada  una  de  éstas  contribuye,  con  mucho,  al  proceso  de  dis¬ 
persión.  Fischer,  et  aL  (1979),  presentaron  la  siguiente  ecuación  que  puede 
emplearse  para  estimar  en  forma  aproximada  a  E: 


(10.3.17) 
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zonas  muertas,  ya  sea  en  el  coeficiente  de  dispersión  o  en  el  movimiento  de 
la  pluma  aguas  abajo.  Un  método  que  han  empleado  varios  investigadores, 
es  tratar  a  la  cola  de  la  gráfica  de  la  concentración  contra  el  tiempo  como  si 
ésta  no  existiera,  dando  como  justificación  el  hecho  de  que  la  masa  del  traza¬ 
dor  en  la  cola  es  muy  pequeña  (véase,  por  ejemplo.  Fischer,  1968a). 

Al  examinar  los  resultados  resumidos  en  la  tabla  10.1.  se  obserya  que  ningu¬ 
no  de  los  métodos  que  se  han  sugerido  para  el  cálculo  de  E  dan  resultados 
completamente  satisfactorios.  Hasta  cierto  punto,  la  diferencia  entre  los  valo¬ 
res  predichos  y  observados  del  coeficiente  de  dispersión  longitudinal  se  deben 
a  la  imprecisión  del  método  empleado  para  la  determinación  de  los  valores 
observados.  Por  ejemplo  Fischer.  eí  al  (1979),  han  sugerido  que  el  valor  ob¬ 
servado  es  por  lo  general  preciso  sólo  dentro  de  un  factor  de  2.  Por  esto,  los 
valores  estimados  de  E  en  la  tabla  10.1  pueden  ser  mejores  que  lo  que  indica¬ 
rla  un  examen  somero. 

Se  tienen  esencialmente  tres  métodos  para  el  cálculo  de  los  valores  de  £  a 
partir  de  datos  de  campo.  Primero,  de  la  sección  10.2.  por  definición,  el  coefi¬ 
ciente  de  dispersión  longitudinal  mide  el  ritmo  de  cambio  de  la  varianza  de 
la  nube  trazadora  o 

E-0.5^  (10.3.18) 

donde  o.‘  =  varianza  de  la  distribución  de  concentración  respecto  a  la  distan¬ 
cia  sobre  el  canal.  La  aplicación  de  la  ecuación  (10.3.18)  se  complica  algo  por 
el  hecho  de  que  a  menudo  los  datos  de  campo  consisten  en  concentraciones  ta¬ 
buladas  a  distancias  especificadas  aguas  abajo  del  punto  de  inyección,  en  fun¬ 
ción  del  tiempo.  Una  base  de  datos  típica  se  muestra  en  la  tabla  10.4.  La 
ecuación  (10.3.18)  puede  transformarse  a  una  forma  útil  para  la  base  de  datos 
típica  o 


E 


(10.3.19) 


donde  o2,,  y  **„  =  curvas  de  varianza  de  la  concentración  contra  el  tiempo 
aguas  arriba  (estación  1)  y  aguas  abajo  (estación  2).  respectivamente,  y  í,  y 
t ,  =  tiempo  medio  de  paso  de  la  nube  trazadora  a  través  de  las  estaciones 
aguas  arriba  y  aguas  abajo,  respectivamente.  Aunque  la  ecuación  (10.3.19)  es 
en  teoría  correcta,  deben  tomarse  en  cuenta  un  número  de  limitaciones  prác¬ 
ticas.  Primero,  se  requiere  una  gran  dosis  inicial  de  trazador  para  producir 
concentraciones  medibles  aguas  abajo.  Segundo,  se  requiere  un  tramo  largo 
de  canal  prismático.  Tercero,  la  presencia  de  zonas  muertas  puede  tener  un 
efecto  significativo  sobre  el  valor  de  E  estimado  por  este  método,  ya  que  la 
cola  larga  característica  de  las  zonas  muertas  afectará  el  valor  de  ¡f. 


EJEMPLO  10.4 

Se  inyecta  un  trazador  a  un  flujo  en  un  canal  natural  y  al  pasar  la  nube 
resultante  de  trazador  por  dos  estaciones  aguas  abajo,  ésta  se  mués- 
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FISURA  10.9  Concentración  de  trazador  en  dos  secciones  en  función  del  tiempo, 
de  los  datos  de  la  tabla  10.4. 


trea.  Los  resultados  del  programa  de  muestreo  se  resumen  en  la  tabla 
10.4  y  en  la  figura  10.9.  Si  en  el  tramo  entre  las  dos  estaciones  de 
muestreo  el  tirante,  el  ancho  y  la  velocidad  al  cortante  medios  son  2.77 
ft  10.84  m).  60  ft  (18  m),  y  0.33  ft/s  (0.10  m/s),  respectivamente,  estíme¬ 
se  el  coeficiente  de  dispersión  longitudinal  para  este  tramo  del  canal 
mediante  la  ecuación  (10.3.19).  Nota :  Fischer  presentó  los  datos  de  es¬ 
te  ejemplo  por  primera  vez  en  (1968b). 

Solución 

La  única  restricción  asociada  con  el  uso  de  la  ecuación  (10.3.19)  es 
que  las  dos  estaciones  de  muestreo  deben  ubicarse  lo  suficientemente 
aguas  abajo  para  poder  aplicar  la  ecuación  (10.2.18)  o 


Con  referencia  a  la  figura  10.8,  la  velocidad  media  del  flujo  puede  esti- 


donde  Ax  =  distancia  entre  las  estaciones  de  muestreo  y  At  =  tiempo 
del  desplazamiento  entre  las  dos  estaciones.  A t  puede  aproximarse  co- 


«6  HIDRÁULICA  DE  CAMAif  S  ASERTOS 


mo  la  diferencia  de  tiempo  entre  los  picos  de  trazador  en  las  dos  esta¬ 
ciones  o  At  =  49  min.  Entonces 


13  550  -  7870 

ü  ■= - - - -  -  116  ft/min  =  1.94  ft/s  (0.59  m/s) 

y  t,  -  0.6  du.  -  0.6(2.77X0.33)  -  0.55  ft’/a  (0.051  m’/s) 
x'  se  calcula  entonces  como 


y.  por  tanto,  la  ecuación  (10.3.19)  puede  emplearse  para  estimar  a  E. 
Los  parámetros  o2,,  pueden  estimarse  con  rapidez  mediante 


donde  la  base  de  tiempo  utilizada  para  los  cálculos  no  es  un  factor,  pe¬ 
ro  las  sumatorias  indicadas  deben  efectuarse  sobre  mediciones  unifor¬ 
memente  espaciadas.  De  la  figura  10.9  se  construye  la  tabla  10.5  y 
tenemos  los  siguientes  datos 


E«udMl  budO.2 

¿  C,  =  9.08 

£C,  -  4.26 

¿  C.t,  -  181 

¿  C¡t¡  -  298 

¿  C,t*  -  4776 

¿  C.t?  -  21 988 

«í,  -  129 

-  268 

Aunque  Fischer  (1968b)  no  fue  muy  preciso  en  su  definición  de  i,  y 
t„  Levenspiel  y  Smith  (1957)  emplearon  la  siguiente  definición: 

lo  Ctd‘ 

lo"0* 

Si  se  aplica  esta  definición  se  tienen 

t,  =  17.8  min 
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TAHA  10.5  Perfiles  de  cMeestredóD 
de  trazador  en  dos  estaciones  estimados 
a  partir  de  datos  de  la  figura  10.9. 


0  0 

3  0.26 

6  0.67 

9  0.95 

12  1.1 

15  1.1 

18  1.0 

21  0.87 

24  0.72 

27  0.59 

30  0.45 

33  0.33 

36  0.26 

39  0.21 

42  0.16 

45  0.14 

48  0.10 

61  0.07 

54  0.05 

57  0.03 

60  0.02 

63  0 


37  0 

42  0.07 

47  0.22 

52  0.40 

57  0.54 

62  059 

67  055 

72  0.48 

77  0.39 

82  050 

87  022 

92  016 

97  0.11 

02  0.07 

07  0.05 

12  0.03 

17  0.02 

22  0.02 

27  0.02 

32  0.01 

37  0.01 


y  i,  -  68.9  min 

Al  sustituir  estos  datos  en  la  ecuación  (10.3.19)  da 

F  ?/<£-*?,  \  116»/  268-  129  \ 

2  \  t,  -  1,  /  2  l  68.9  -  175  I 

-  18  300  ft»/min  (1700  mVmin) 

-  18300 -  300 ft*/s (28 m»/s) 

mui  60  s 

El  segundo  método  para  estimar  el  valor  de  E  en  un  tramo  de  un  canal  usa 
lo  que  se  denomina  en  la  literatura  como  procedimiento  de  tránsito.  Esta  me¬ 
todología  involucra  correlacionar  una  distribución  de  concentración  observa¬ 
da  a  una  distancia  x2  aguas  abajo  el  punto  de  inyección  de  trazador  con  una 
distribución  predicha  por  un  modelo  que  emplea  una  distribución  de  concen- 
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tración  observada  a  una  distancia  x,  aguas  abajo  del  punto  de  inyección 
donde  x,  <  x-,.  De  Fisher  (1968b) 


C(xt,  í) 

.  eip  {-  [5(t,  -  t|  - 


donde  Clx»  r|  =  concentración  observada  del  trazador  a  una  distancia  x, 
aguas  abajo  del  punto  de  inyección  de  trazador  en  el  tiem¬ 
po  T  ... 

Qx*  ()  =  concentración  estimada  del  trazador  a  una  distancia  x, 
aguas  abajo  del  punto  de  inyección  de  trazador  en  el  tiem¬ 
po  r 

i  =  variable  de  integración  de  tiempo 
Aunque  la  ecuación  (10.3.20)  indica  que  los  limites  de  integración  son  -  °° 
<  r  <  ”,  en  la  práctica  la  integración  sólo  necesita  efectuarse  en  el  intervalo 
t(l)  s  r  á  í(2),  donde  r(l)  y  t(2)  son  los  puntos  inicial  y  final  de  la  distribución 
de  concentración  a  x,  o 


Para 


t(l),C(x1,r)  -0 


Para  r  Z.  t (2),  C(x,,  r)  -  0 

El  empleo  de  la  ecuación  (10.3.20)  para  estimar  E  en  un  tramo  del  ca¬ 
nal  involucra  los  siguientes  pasos: 


1.  Se  estima  un  primer  tanteo  de  E  con  la  ecuación  (10.3.19). 

2.  Se  emplea  el  valor  anterior  con  la  ecuación  (10.3.20)  para  estimar  la 
distribución  de  concentración  en  x,. 

3.  Las  distribuciones  de  concentración  predichas  y  observadas  en  la 
estación  aguas  abajo  se  comparan  mediante  el  cálculo  de  la  diferen¬ 
cia  media  cuadrada  entre  las  dos  curvas. 

4.  Se  efectúa  una  búsqueda,  por  tanteo,  para  determinar  si  se  tiene  un 
valor  de  E  que  minimice  las  diferencias  medias  cuadradas  entre  las 
curvas  de  distribuciones  de  concentración  observadas  y  las  predi¬ 
chas  en  la  estación  de  aguas  abajo. 


EJEMPLO  10.5 

Con  los  datos  del  ejemplo  10.4  úsese  la  ecuación  (10.3.20)  para  estimar 
el  valor  de  E. 
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Solución 

E!  método  más  efectivo  para  resolver  este  problema  es  desarrollar  un 
programa  de  computadora  que  efectúe  la  integración  indicada  en  la 
ecuación  (10.3.20),  para  determinar  CU,,  r)  cuando  se  especifican  los 
valores  de  t,  ü,  ?„  i~¡,E,y  una  matriz  de  Cbci.  r|.  Se  dispone  de  los  si¬ 
guientes  parámetros  del  ejemplo  10.4: 

ü  =  116  ft/min  (35  m/min) 
t,  -  17.8  min 
t,  -  68.9  min 

El  análisis  de  los  datos  de  la  tabla  10.4,  presentado  en  el  ejemplo  10.4, 
también  da  una  estimación  del  valor  correcto  de  £  o 

£  -  18  300  ft’/min  (1700  mVmin) 

Si  se  emplean  estos  datos,  se  pueden  estimar  valores  de  CU¡,  0  (tabla 
10.6  y  Fig.  10.10).  Respecto  a  los  datos  resumidos  en  esta  tabla  y  en 
la  figura,  debe  notarse  lo  siguiente: 

1.  El  pico  estimado  llega  a  la  estación  2  después  del  medido:  por  lo  que 
puede  concluirse  que  el  valor  estimado  de  ü  es  muy  bajo.  No  se  pue¬ 
de  hacer  ningún  ajuste  a  este  valor  sin  información  adicional. 


TABLA  10.6  Valoree  de  CU;,  í)  estimados  por  la 
ecuación  (10.3.20)  para  £  =  18  300  ft’.'min 

Valor  medido  de  Valor  .«¡modo  de 
Tiempo,  min.  C(x»«).mg/L  C<*»  <),  mtlh 

37  0  0.097 

42  0.07  0.19 

47  0.22  031 

52  0.40  0.46 

56  0.50  0.57 

60  0.58  0.65 

62  0.59  0.67 

64  0.59  0.68 

68  0.54  0.68 

75  0.44  0.57 

84  0.27  0.37 

94  0.14  0.18 

104  0.06  0.072 

114  0.03  0.023 

124  0.025  0.0055 

134  0.02 

144 _ 0 


0.00088 
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2.  Se  debe  buscar  un  coeficiente  de  dispersión  que  minimice  el  paráme¬ 
tro  que  mide  la  correlación;  e.g.. 

n  [C(«>.  t)  -  Clx»  01» 

N 

donde  [r,  t )  =  concentración  estimada  en  la  estación  2 
Olr„  t)  =  concentración  medida  en  la  estación  2 
N  =  número  de  puntos  considerados 
Para  E  =  18  300  ft'/min  (1700  m’/minl 

Se  deben  considerar  otros  valores  de  tanteo  para  E,  que  sean  mayores 
y  menores  a  18  300  ft!/min  (1700  m!/min). 


El  tercer  método  para  estimar  E  a  partir  de  datos  de  campo  se  basa  en  la 
solución  de  la  ecuación  (10.2.18)  para  una  entrada  de  pulso  de  trazador  (Kren- 
kel.  1960)  o 


C„  U  ..u  (t~ut)' 
C  AVÜBt nP  *El 


(10.3.21) 


donde  M  =  peso  del  trazador  y  A  —  área  hidráulica.  Si  se  reordena  y  se  toma 
el  logaritmo  en  ambos  lados  de  la  ecuación  da 
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Entonces,  una  gráfica  del  loglCVíj  contra  (x  -  u  t)‘lt  teóricamente  seria  una 
recta  cuya  pendiente  valdría  log  (e)/4E,  a  partir  de  la  cual  se  puede  estimar  E. 
Aunque  el  uso  de  este  método  para  estimar  E  sólo  requiere  una  curva  de  con¬ 
centración  contra  el  tiempo  a  partir  de  una  sola  estación  aguas  abajo,  t  se 
mide  a  partir  de  la  inyección  de  trazador.  Por  esta  razón,  los  datos  de  campo 
para  cualquiera  de  las  estaciones  de  la  tabla  10.4  no  pueden  emplearse  para 
estimar  E  con  esta  técnica,  ya  que  no  se  conoce  el  tiempo  de  inyección  de  tra¬ 
zador. 

En  este  momento,  es  apropiado  hacer  algunas  observaciones  sobre  los  estu¬ 
dios  de  colorantes  diseñados  para  la  determinación  del  coeficiente  de  disper¬ 
sión.  Primero,  se  supone  de  manera  tácita  que  el  colorante  inyectado  se  com¬ 
porta  dentro  del  flujo  en  forma  exactamente  igual  a  la  del  agua.  Al  seleccionar 
un  colorante  para  un  estudio  de  dispersión,  se  deben  considerar  las  siguientes 
características:  J)  detectabilidad.  2)  toxicidad.  31  solubilidad,  4)  estabilidad,  y 
5)  costo  (Kilpatrick,  et.  ol.  1970).  En  general,  se  prefieren  en  estos  estudios  los 
colorantes  fluorescentes  (e.g.,  Kilpatrick,  el.  al,  1970,  y  Wilson,  1968).  I.a  fluo¬ 
rescencia  se  refiere  a  la  respuesta  de  una  sustancia  a  una  fuente  de  luz  de  una 
longitud  de  onda  dada.  La  rhodamina  BA  y  la  rhodamina  WT  han  sido  muy 
eficaces  en  estos  estudios.  En  general  la  rhodamina  WT  se  prefiere,  aunque 
cueste  más  que  la  rhodamina  BA  ya  que  la  rhodamina  BA  se  absorbe  muy  fá¬ 
cilmente  por  casi  cualquier  cosa  que  entra  en  contacto  con  las  plantas  acuáti¬ 
cas,  las  arcillas  en  suspensión,  y  las  fronteras  del  canaL  Nótese  que  el  U.S.  Geo¬ 
lógica)  Survey  recomienda  que:  1)  puesto  que  la  mayor  parte  de  los  colorantes 
tienen  una  afinidad  a  los  plásticos  (particularmente  la  rhodamina  WT)  se  de¬ 
ben  emplear  botellas  recolectoras  de  vidrio  y,  2)  las  concentraciones  máximas 
de  colorante  en  una  toma  de  agua  debe  limitarse  a  10  |ig/L  (0.010  ppm). 

Segundo,  varias  ecuaciones  empíricas  pueden  emplearse  para  estimar  la 
cantidad  del  colorante  requerido  para  producir  una  concentración  pico  dada 
en  el  lugar  de  muestreo  disponible.  La  forma  de  esta  ecuación  es 

(10.3.22) 

donde  V  =  volumen  de  colorante,  L 

Q*u  =  gasto  máximo  en  el  tramo,  ft’/s 

L  =  distancia  entre  el  punto  de  inyección  al  de  muestreo,  millas 
ü  =  velocidad  media  del  tramo,  ft/s 

Cp  =  concentración  de  pico  deseada  en  el  punto  de  muestreo,  gg/L 
ó  y  r  =  coeficientes  empíricos 

Por  ejemplo,  si  se  emplea  rhodamina  WT  al  20%,  se  ha  encontrado  que 

4  =  3.4  X  10-*  (10.3.23) 

y  T  =  0.93  (10.3.24) 
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Tercero,  se  necesitan  por  lo  menos  dos  puntos  de  muestreo.  El  primer  punto 
debe  estar  lo  bastante  lejos  aguas  abajo  del  punto  de  inyección  de  colorante, 
de  tal  forma  que  se  produzca  un  mezclado  completo  lateral  y  vertical.  El  se¬ 
gundo  punto  de  muestreo  queda  a  una  distancia  conveniente,  pero  suficiente, 
aguas  abajo  del  primero. 

Cuarto,  como  lo  notó  Kilpatrick,  el  al  (1970),  el  programa  para  recolección 
de  muestras  en  un  punto  de  muestro  es  el  aspecto  menos  confiable  de  cual¬ 
quier  plan  de  estudios.  A  una  distancia  especificada  aguas  abajo  del  punto  de 
inyección,  el  tiempo  entre  la  inyección  y  la  llegada  de  la  concentración  pico  al 
punto  de  muestreo  puede  estimarse  por 

T,  -  1.47  jj  (10.3.26) 

Entonces,  de  la  figura  10.11  se  puede  estimar  la  duración,  en  horas,  del  paso 
de  la  nube  de  colorante  en  ese  punto.  Esta  figura  también  recomienda  el  inter¬ 
valo  de  muestreo  que  debe  emplearse  en  la  estación  aguas  abajo.  Si  se  supone 
que  la  nube  colorante  tiene  forma  simétrica,  entonces  la  punta  de  la  nube  llega¬ 
rá  a  la  estación  en 

T,  -  T,  -  0.5To  (10.3.26) 
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FIGURA  10.12  Ejemplo  10.6. 


donde  T,  =  tiempo  esperado  de  llegada  de  la  punta  de  la  nube  colorante 
horas,  después  del  tiempo  de  inyección. 


EJEMPLO  10.6 

Para  la  situación  definida  en  la  figura  10.12,  estímese  lo  siguiente:  1 1 
el  volumen  de  rhodamina  WT  20%  que  se  debe  inyectar  en  la  milla  0 
para  producir  una  concentración  pico  de  2  ng/L  en  la  milla  30: 2)  la  con¬ 
centración  pico  que  puede  esperarse  en  la  entrada  de  agua  ubicada  en 
la  milla  12;  y  3)  el  tiempo  en  que  debe  empezar  el  muestreo  en  la  milla 
30,  si  la  razón  media  ancho-tirante  para  este  tramo  es  100  y  si  es  nece¬ 
sario  que  el  intervalo  de  muestreo  se  utilice. 


Solución 

El  volumen  de  rhodamina  WT  20%  que  debe  inyectarse  en  la  milla  0 
para  producir  una  concentración  pico  de  2  pg/L  en  la  milla  30  se  estima 
al  combinar  la  ecuación  (10.3.22)  a  la  ecuación  (10.3.24)  o 

v-ux 

El  gasto  pico  para  este  tramo  es  de  400  ft3/s  (11  m'/s),  y  de  la  figura 
10.12  la  velocidad  media  es  de  0.4  ft/s  (0.12  m/s).  Entonces 


V  -  3.4  X  10‘* 


400(30) 

0.4 


9.9  L 


La  concentración  pico  de  colorante  en  la  toma  de  agua  localizada  a 
12  millas  aguas  abajo  del  punto  de  inyección  de  colorante  también 
puede  estimarse  a  partir  de  las  ecuaciones  (10.3.24).  donde  la  velocidad 
media  es  0.4  ft/s  (0.12  m/s).  pero  Q^,  =  200  fts/s  (5.7  m3/s).  Al  reorde- 
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nar  las  ecuaciones  desarrolladas  en  la  página  anterior  se  tiene 


Si  9.9  L  de  colorantes  se  inyectan  en  la  milla  0,  la  concentración  espera¬ 
da  en  el  desvio  de  la  toma  será 

C,  -  -  9.0«/L 

El  tiempo  en  el  cual  debe  iniciarse  el  muestreo  30  millas  aguas  abajo 
del  punto  de  inyección  se  estima  con  las  ecuaciones  (10.3.25)  y  (10.3.26) 
y  la  figura  10.11.  De  la  ecuación  (10.3.25) 

T,  -  1.47  ^  -  1.47  ^  -  110  h 

De  la  figura  10.11,  el  tiempo  requerido  para  que  pase  la  nube  del  colo¬ 
rante  por  la  estación  de  muestreo  se  estima,  para  una  relación  de 
ancho-tirante  (7Yy)  de  100,  como 


T0-46h 

Por  ende,  se  estima  con  la  ecuación  (10.3.26)  que  la  punta  de  la  nube 
llegará  a  la  estación  de  muestreo 

T,  -  Tp  -  0.5  T„  -  110  -  0.5(45)  -  87  h 
después  de  la  inyección  de  colorante  aguas  abajo. 
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que  sólo  requiere  que  se  especifiquen  las  velocidades  en  una  sección  transver¬ 
sal  del  tramo  bajo  consideración;  pero  también  tiene  la  desventaja  de  necesi¬ 
tar  un  canal  prismático  y  con  flujo  uniforme.  Los  pasos  involucrados  en  la 
¡mplementación  de  este  modelo  son: 

1.  Se  divide  la  sección  transversal  en  N  subsecciones  con  áreas  A¡,  A, . 

As  (Fig.  10.13). 

2.  La  velocidad  relativa  o  advectiva  u,  de  cada  subsección  del  canal  se  deter- 


donde  u,  =  velocidad  medida  en  la  subsección  j  y  ü  -  velocidad  media 
transversal.  Al  efectuar  estos  cálculos,  se  debe  cuidar  que  se  satisfaga  la 
siguiente  condición: 

5^-° 

3.  El  incremento  de  distancia  longitudinal  se  define  por 

Ax  -  |uj(méx)|  Ai 

donde  At  =  paso  de  tiempo  seleccionado  y  u¡  (máx)  =  velocidad  mayor  ad¬ 
vectiva  sin  importar  su  signo  [Ec.  (10.3.27)).  Por  ende,  la  velocidad  media 
en  la  subsección  donde  se  presenta  u¡  (máx)  se  mueve  a  una  velocidad  de 
un  punto  en  la  malla  por  incremento  de  tiempo. 

4.  Se  define  una  malla  bidimensional  de  concentración  de  trazador.  C*(i,  ;), 
donde  el  indice  i  se  refiere  a  la  distancia  longitudinal  —en  un  sistema  de 
coordenadas—  que  se  desplaza  con  la  velocidad  media  de  la  sección  trans¬ 
versal.  y  el  Índice;  se  refiere  a  la  ubicación  transversal  de  la  subsección  en 
la  sección  transversal  (Fig.  10.13).  El  superindice  k  se  refiere  al  incremento 
del  tiempo  presente. 

5.  El  cálculo  avanza  en  el  tiempo  por  medio  de  dos  cómputos.  Primero,  el  tra¬ 
zador  se  advecdona  y  después  se  mezda  en  la  direcdón  transversal. 


FIGURA  10.13  Definición  de  notación. 


506  HIDRAULICA  DE  CANALES  ASERTOS 


El  movimiento  advectivo  del  trazador  en  cada  subsección  aguas  arriba  o 
abajo  se  calcula  con  base  en  el  valor  de  u  y.  Al  efectuar  los  cálculos  de  ad- 
vección,  es  conveniente  convertir  las  velocidades  advectivas  a  unidades  de 
puntos  de  la  malla  por  incremento  de  tiempo  o 

l/y- 

Esta  operación  da  como  resultado  una  matriz  •'borrador”  Dti.jl,  la  cual  con¬ 
tiene  los  valores  temporales  del  cómputo  de  concentración  de  trazadores. 
La  matriz  Dli,  j)  se  define  por 


si  l/y  >  0:  l/j[C*(i  -  1,;)  -  C*(¡.;)1 
■  j  si  í/y  <  0:  t/y[C*(i,  i)  -  c*(i  +  1,  ;•)) 


(10.3.28) 


Las  concentraciones  de  trazador,  que  se  adveccionan  una  fracción  de  espa¬ 
cio  de  malla,  se  reparten  entre  los  puntos  de  la  malla  involucrados  en  forma 
inversamente  proporcional  a  la  distancia  de  cada  uno.  Debe  tomarse  en 
cuenta  que  el  empleo  de  la  ecuación  (10.3.28)  introduce  lo  que  se  denomina 
dispersión  numérica. 

El  mezclado  transversal  entre  las  subsecciones  del  canal  se  lleva  a  cabo 
con  un  segundo  conjunto  de  cálculos.  El  cambio  de  la  concentración  en  un 
punto  de  la  malla  (i.  j)  causado  por  mezclado  transversal  está  dado  por 


óC(i.j)  - 

donde  la  variable  M  designa  el  transporte  de  masa  entre  las  subsecciones. 
M  se  calcula  con  la  suposición  de  que  el  transporte  de  masa  en  el  incremen¬ 
to  de  tiempo  está  dado  por 


AMyy.i  “  Hf¡i  |  ^  j  Al  ót 

donde  h¡  =  área  del  plano  divisorio  de  las  subsecciones  /  y  j  +  1  por  uni¬ 
dad  de  longitud  aguas  abajo,  s¡  =  distancia  que  separa  los  centroides  de 
las  subsecciones  j  y  j  +  1,  AC(  =  diferencia  de  concentración  entre  las 
subsecciones  jyj+  lo 


ACy  -  C(i, +  1)  -  C(i,j) 

y  (,  =  coeficiente  de  difusión  turbulento  transversal  dado  por 


0.6dyu. 
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6.  Cuando  se  combinan  las  operaciones  anteriores,  la  concentración  del  traza¬ 
dor  en  el  punto  de  la  malla  (i,  j)  en  un  tiempo  k  +  1,  es 

C*"(¿,  j)  -  mi.  ¡)  +  Mi.  j  +  1)  -  D(¿,  ;•)] 

-  Mi.  j)  ~  m¡,  J  ~  DI  j  j  (10.3.29) 

Fischer  (1968a)  notó  que  el  esquema  numérico  definido  por  la  operación  an¬ 
terior  es  estable  para  todos  los  valores  dej  si 


Las  limitaciones  obvias  del  método  descrito  arriba  son  que  el  canal  debe 
ser  prismático  y  el  flujo  uniforme.  Harden  y  Shen  (1979)  desarrollaron  un  mé¬ 
todo  que  toma  en  cuenta  las  irregularidades  en  la  sección  transversal  que  invo¬ 
lucra  un  alto  grado  de  complejidad  matemática  que  quizá  no  se  justifique  en 
muchas  aplicaciones  prácticas.  Si  el  canal  se  define  en  términos  de  un  sistema 
de  coordenadas  ortogonales  curvilíneas  orientado  de  tal  forma  que  las  superfi¬ 
cies  longitudinales  queden  alineadas  en  la  dirección  de  los  vectores  medios  de 
la  velocidad  local,  entonces  la  ecuación  de  difusión  advectiva  bidimensional 
promediada  en  el  tirante  para  flujo  permanente  es 

3C  u.iC  n  1  i  ím,  3C\ 

"íf  m,  dx  m.m,  ddx\m,  '  di  ) 

donde  d  =  tirante  local 

u,  =  velocidad  media  vertical  en  la  dirección  x 
m,  y  my  =  coeficientes  métricos  para  el  sistema  de  coordenadas  ortogo¬ 
nal  curvilíneo  en  las  direcciones  x  y  y  respectivamente 

q,  =  gasto  acumulado  =  J  {mtdu,)dy 

En  la  práctica,  el  término  de  la  ecuación  (10.3.30)  que  describe  el  mezclado  lon¬ 
gitudinal  puede  ignorarse,  y  la  ecuación  de  régimen  se  convierte  en 


La  ecuación  (10.3.31)  puede  resolverse  con  un  esquema  de  diferencias  finitas 
si  se  conocen  los  valores  de  q.  u„  y  d.  Harden  y  Shen  (1979)  notaron  que  en 
muchos  casos  se  puede  sintetizar  la  distribución  de  gastos  por 
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|  -  e  f  |  j  (10.3.32) 

donde  q  —  gasto  local  por  unidad  de  ancho 
q  =  gasto  medio  por  unidad  de  ancho 
3  =  tirante  medio 
9  y  T  =  coeficientes  empíricos 

Para  tramos  de  canal  rectos  con  50  s  Tl¿  <  70,  9  =  1  y  T  =  7„  y  para  Tld 
2  70. 9  =  0.92  y  T  =  7,.  Para  tramos  con  meandros,  9  varia  entre  0.95  y  0.5, 
T  varía  entre  2.48  y  1,78,  y  Tld  varia  entre  50  y  100.  Las  ventajas  del  método 
de  Harden  y  Shen  (1979)  son:  predice  la  distribución  del  trazador  aguas  abajo 
en  canales  que  no  son  prismáticos  y  también  en  el  tramo  donde  no  es  válida 
la  ecuación  unidimensional  de  dispersión.  La  distribución  de  gastos  requerida 
se  puede  sintetizar  o  medir.  La  desventaja  obvia  es  que  no  es  aplicable  para 
un  flujo  no  uniforme. 


10.4  DISfERSIÓN  NUMÉRICA 


sultado  un  transporte  de  masa  ficticio  que  se  le  llama  dispersión  numérica, 
como  se  notó  arriba.  Aunque  un  tratamiento  detallado  de  los  métodos  numéri- 


excepto  la  que  describe  la  variación  de  C 
rencias  explícitos  se  pueden  emplear  laa 

con  el  tiempo.  En  esquemas  de  dife- 

1.  Operador  diferencial  hacia  atrás 

dC  C 

v,  -  C,_u 

dx 

A* 

2.  Operador  diferencial  hacia  adelante 

ac^c 

;¡tu  -  cu 

3x 

dx 

3.  Operador  diferencial  centrado 

*L~Q¡ 

-  Q-u 

dx  ~ 

2dx 

La  frase  esquema  en  diferencias  implícito  se  refiere  a  un  esquema  de  cálculo 
en  el  que  se  determinan  los  valores  de  Cy  al  resolver  un  sistema  de  ecuacio¬ 
nes  simultáneas;  Le.,  las  expresiones  para  las  derivadas  se  escriben  en  térmi- 
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Cu..-CW-^(Cy-C,.W) 

-  1  -  0.5(1  -  0)  -  0.5 

y  Wi-ft.w—fC^-g 

-  0  -  0.5(0  -  1)  -  0.5 

Se  tiene  entonces,  en  este  ejemplo,  después  de  un  incremento  de  tiempo,  que 
la  mitad  de  la  concentración  original  de  trazador  se  quedó  en  el  nodo  i  y  la  mi¬ 
tad  se  desplazó  al  i  +  1.  En  realidad,  todo  el  trazador  debe  ubicarse  entre  los 
dos  nodos.  Al  principio  del  cálculo  la  varianza  de  la  distribución  de  concentra¬ 
ción  fue  0,  mientras  que  al  final  la  varianza  de  la  distribución  de  concentración  es 

¿  -  j  (z  -  *)<  dx  -  <-0.5Ar)’0.5  +  (0.5Ax)20.5  -  0.25(Ax)' 

Si  se  supone  que  el  efecto  del  procedimiento  numérico  en  la  distribución  del 
trazador  es  equivalente  al  de  un  proceso  difusivo,  entonces,  según  la  ecuación 
(10.2.6) 
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donde  E'  =  coeficiente  de  dispersión  numérica  y 


_  0.25(Ax)!  0.125(óx)a 

£  _2ZÍ  At 


ricos  que  minimizan  la  cantidad  de  dispersión  numérica  en  una  situación  par¬ 
ticular  íe.g.,  Thatcher  y  Harleman,  19721. 


10.5  DIFUSIÓN  1URBULENTA  VERtlCAl  EN  UN  MEDIO  CONTINUAMENTE 
ESTRATIFICADO 

En  la  sección  10.3  se  derivó  una  expresión  teórica  que  se  ha  verificado  en  prue¬ 
bas  de  laboratorio  y  de  campo  para  el  coeficiente  de  difusión  turbulenta  verti¬ 
cal.  En  un  flujo  estable,  continuamente  estratificado,  la  difusión  vertical  de 
la  cantidad  de  movimiento  y  de  masa  se  ve  inhibida  por  la  estratificación,  por 
lo  que  la  ecuación  1 10.3.41  no  es  válida.  En  este  caso,  la  viscosidad  turbulenta 
(esto  es,  el  coeficiente  de  difusión  turbulento  de  cantidad  de  movimiento)  es 
mayor  que  el  de  difusión  turbulenta  (esto  es.  el  coeficiente  de  difusión  turbulen¬ 
ta)  de  calor  y  masa.  En  esta  sección  se  tratará  en  forma  breve  el  problema  de 
la  estimación  de  los  valores  de  viscosidad  turbulenta  y  difusividad  en  un  flujo 
continuamente  estratificado;  pero,  debe  recalcarse  que  hasta  ahora  no  existe 
una  expresión  que  se  considere  umversalmente  válida  para  la  viscosidad  tur¬ 
bulenta  o  la  difusividad. 

Rossby  y  Montgomery  (1935)  propusieron  una  ecuación  —que  relacionaba 
la  viscosidad  turbulenta  vertical  para  un  flujo  estratificado  <,'  con  el  corres¬ 
pondiente  valor  de  condiciones  homogéneas,  que  tiene  la  forma 

-  -  (1  +  (10.6.1) 

donde  0RU  =  coeficiente  y  Ri  —  número  gradiente  de  Richardson,  véase  la 
ecuación  (1.2.2).  En  el  desarrollo  de  la  ecuación  (10>5.1)  se  supuso  que  el  cam¬ 
bio  de  energía  cinética  por  unidad  de  masa,  al  pasar  de  una  condición  neutral 
a  una  estratificada,  era  igual  a  la  energía  potencial  causada  por  el  desplaza¬ 
miento  sobre  la  longitud  de  mezclado  desde  una  posición  de  equilibrio  con  una 
densidad  diferente.  Kent  y  Pritchard  (1957)  también  emplearon  el  argumento 
de  conservación  de  energía  para  desarrollar  una  ecuación  o 


(1  +  fffpfíi)’ 


(10.5.2) 
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donde  Bkp  =  es  un  coeficiente.  Holzman  (1943)  supuso  que  existia  un  valor 
critico  del  número  gradiente  de  Richardson  arriba  del  cual  la  turbulencia  lleva¬ 
rla  a  cabo  el  mezclado;  de  esta  suposición  se  obtuvo 

j*  -  (1  -  /WW  (10.5.3) 

donde  Bh  —  un  coeficiente.  Mamayev  [en  un  escrito  anónimo  (1974)1  argumen¬ 
tó  que  la  razón  de  con  i,  debe  disminuir  exponencialmente  con  el  aumento 


donde  Bu  =  un  coeficiente.  Munk  y  Anderson  (1948)  propusieron  una  forma 
generalizada  de  las  ecuaciones  Rossby  y  Montgomery  (1935)  y  Holzman 
(1943)  o 

-  -  (1  +  flwRi)*“  (10.5.5) 

donde  Bu»  y  <*w  =  coeficientes.  La  ecuación  (10.5.4)  puede  considerarse  como 
completamente  empírica,  con  dos  coeficientes  Ubres.  French  (1979)  propuso  una 
segunda  relación  empírica  de  la  forma 

donde  Bi-  =  ar  =  coeficientes  y 

gD  (Ap/g) 

Finalmente,  Odd  y  Rodger  (1978)  desarrollaron  un  modelo  híbrido  basado  ai 
las  hipótesis  originales  de  Rossby  y  Montgomery  (1935)  o 

1.  Si  se  presenta  un  pico  significativo  en  el  perfil  vertical  de  Ri,  a  una  distan¬ 
cia  z  =  z„  de  la  frontera  del  fondo,  donde  0  =  número  gradiente  pico  de  Ri¬ 
chardson,  entonces 

-  -  (i  +  Bo&Y'  para  0  s  1 

y  -  m  (1  +  fia,)1  para  0  >  1  (10.5.7) 


donde  Sor  =  un  coeficiente. 
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2.  Si  no  se  presenta  un  pico  significativo  en  el  perfil  de  R¡,  entonces 
f  -  (1  +  Uo.R0-'  Para  si 

y  -  (1  +  (Jo*)'1  para  Ri  >  i  (IO.5.8) 

Las  ecuaciones  (10.5.7)  y  110.5.8)  se  aplican  a  través  de  la  dimensión  verti¬ 
cal,  pero  en  la  proximidad  de  las  fronteras,  si  t,‘>  <„  entonces  se  debe  emple- 


guiente: 


1.  Nelson  (1972)  empleó  datos  oceanográficos,  atmosféricos,  y  de  flujo  en  tu¬ 
berías  ya  publicados  para  su  análisis:  lo  mismo  ocurrió  en  el  análisis  del 
Delft  Hydraulics  Laboratory  (escrito  anónimo,  1974).  Por  ende,  estos  inves¬ 
tigadores  no  tenían  ningún  control  sobre  la  calidad  de  sus  datos. 

2.  Los  datos  empleados  por  French  (1979)  se  tomaron  en  condiciones  de  labo¬ 
ratorio,  pero  el  canal  usado  para  estos  experimentos  tenia  una  razón  ancho- 
tirante  pequefia,  además,  este  hecho  puede  influir  negativamente  en  los  re¬ 
sultados. 

3.  Odd  y  Rodger  (1978)  emplearon  datos  de  campo  de  un  tramo  de  canal  afec¬ 
tado  por  mareas.  Los  datos  de  Odd  y  Rodger  (1978)  son  quizá  los  mejores 


TABLA  10.7  Resumen  de  loe  valores  del  coeficiente  de 
difusión  vertical  turbulento  de  cantidad  de  movimiento  en  un 
flujo  continuamente  estratificado  en  un  canal 


10.5.6  031 


Nelson  (1972) 
Referenda(1974) 

French  y  McCuteheon  (1983) 
French  y  McCuteheon  (1983) 
Nelson  (1972) 

Referencia  (1974) 

Munk  y  Anderson  (1948) 
Referenda<1974) 

French  (1979) 

French  y  McCuteheon  (1983) 
Odd  y  Rodger  (1978) 
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sobre  la  difusión  vertical  turbulenta  de  cantidad  de  movimiento,  en  condi¬ 
ciones  estratificadas  de  los  que  se  puede  disponer. 

4.  Frech  y  McCutcheon  11983)  emplearon  el  conjunto  de  datos  de  Odd  y  Rod- 
ger  11978)  para  su  análisis.  El  valor  del  coeficiente  determinado  en  este  tra¬ 
bajo  para  las  ecuaciones  (10.3.7)  y  (10.5.8)  difiere  del  de  Odd  y  Rodger  (1978) 
porque  hay  una  definición  diferente  del  criterio  de  ajuste  de  curva. 

5.  En  el  pasado,  la  ecuación  (10.5.1)  ha  sido  la  más  usada  para  la  estimación 
de  (Nelson,  1972);  aunque,  los  métodos  de  Odd  y  Rodger  (1978)  y  de 
French  y  McCutcheon  (19831  o  French  (1979),  pueden  ser  superiores. 

6.  El  Delft  Hydraulics  Laboratoy  (escrito  anónimo,  1974)  concluyó  que  cuan¬ 
do  Ki  <  0.7,  la  dispersión  de  los  datos  disponibles  era  tan  grande  que  no 
se  podía  seleccionar  una  ecuación  de  mejor  ajuste. 

Se  han  propuesto  también  varios  modelos  para  la  difusividad  turbulenta  en 
flujo  estratificado.  Uno  de  los  más  usados  es 

—  -  e(l  +  ff-Ri)'  (10.5.9) 

donde  (<;)“  =  difusividad  turbulenta  vertical  en  flujo  estratificado  y  c,  (P,  y 
a  =  coeficientes.  Munk  y  Anderson  (1948)  estimaron  que  c  =  1,  o  =  1.5,  y  /}' 
=  3.33. 

En  este  momento  es  apropiado  notar  que  la  estratificación  aparentemente 
también  reduce  el  valor  del  coeficiente  de  difusión  transversal;  aunque,  los  re¬ 
sultados  disponibles  actualmente  en  esta  materia  (Sumer,  1976),  no  son  lo  bas¬ 
tante  exhaustivos  para  justificar  su  inclusión. 
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SINOPSIS 


En  este  capitulo,  se  tratará  el  tema  de  chorros  turbulentos,  superficiales 
ascendentes  en  el  (lujo  de  canales  abiertos.  En  la  sección  inicial  del  capi¬ 
tulo.  se  Introducen,  como  técnicas  de  solución,  los  principios  fundamen¬ 
tales  del  análisis  de  chorros,  como:  la  escaloción  de  las  ecuaciones 
diferenciales  parciales  y  las  soluciones  por  similitud.  Estas  técnicas  funda¬ 
mentales  de  solución  se  demuestran  con  aplicaciones  a  problemas  de 
chorros  planos  o  de  ranura  y  chorros  simétricos  sobre  un  eje  que  descar¬ 
gan  en  un  ambiente  sin  fronteras.  En  las  secciones  subsecuentes,  los  te¬ 
mas  tratados  son:  inclusión  de  agua  receptora;  longitud  de  la  zona  de 
establecimiento  del  flujo:  y  el  comportamiento  de  un  chorro  ascendente, 
tridimensional  en  un  flujo  cruzado.  Se  desarrolla  y  trata  un  esquema  nu¬ 
mérico  de  solución  al  problema  del  chorro  bldimensional  junto  con  los  li¬ 
mitados  resultados  de  laboratorio  y  de  campo  pora  la  estimación  de 
coeficientes. 

En  la  ultima  sección  del  capitulo  se  discute  el  problemd  de  uno  curta 
unidimensional  de  enfriamiento  hacia  aguas  arriba.  Nota:  este  problema 
suele  presentarse  en  tormo  conjunta  al  del  chorro  ascendente  superficial. 
Nuevamente,  se  presentan  resultados  teóricos,  de  laboratorio  y  de  cam¬ 
po  pertinentes  a  la  solución  del  problema. 


11.1  INTRODUCCIÓN 
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tros  geométricos  que  se  deben  considerar  incluyen:  la  presencia  y  cercanía  de 
las  fronteras,  la  orientación  del  chorro  respecto  a  las  fronteras  y  la  posición 
del  chorro  en  la  dimensión  vertical.  En  cualquier  aplicación,  quizá  sea  necesa¬ 
rio  considerar  todos  los  factores  anteriores.  En  este  tratado  se  empezará  por 
considerar  los  principios  elementales  de  la  mecánica  de  fluidos  involucrados. 

«.2  MECÁNICA  BÁSICA  DE  LOS  CHORROS  TURBULENTOS 
Los  fenómenos  de  flujo  turbulento  que  se  han  tratado  en  los  capítulos  ante¬ 
riores  de  este  libro  concernían  al  movimiento  de  fluido  en  un  medio  encerrado 
por  una  o  más  fronteras.  En  estos  casos,  la  turbulencia  se  le  denomina  turbu¬ 
lencia  de  pared.  En  el  caso  de  un  chorro  elemental  no  se  presentan  esencial¬ 
mente  fronteras,  asi.  la  turbulencia  se  denomina  turbulencia  Ubre.  En  la  figu¬ 
ra  11.1  se  define  en  forma  esquemática  un  chorro,  y  respecto  a  esta  figura  se 
hacen  las  siguientes  suposiciones: 

1.  El  diámetro  o  ancho  del  chorro,  26.  es  pequeño  en  comparación  con  la  dis¬ 
tancia  longitudinal  x 

2.  El  gradiente  de  velocidad  en  la  dirección  x  se  supone  pequeño  respecto  al 
de  la  dirección  y 

3.  Los  esfuerzos  intermoleculares  se  suponen  pequeños  en  relación  con  los  es¬ 
fuerzos  turbulentos  o  de  Reynolds 

Con  estas  suposiciones  se  puede  demostrar  (véase,  por  ejemplo,  Schlichting, 
1968)  que  las  ecuaciones  que  rigen  el  flujo  del  chorro  turbulento  son 


FIGURA  11.1  Esquema  del  chorro  plano. 
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(1)  (2)  (3) 


El  término  indicado  como  II)  en  la  ecuación  (11.2.31  puede  reordenarse  para 


Respecto  al  término  indicado  como  (2)  en  la  ecuación  (11.2.3).  al  sustituir  va¬ 
riables  e  integrar  por  partes  se  obtiene 

II1“I 


De  la  ecuación  (11.2.2) 

Al  sustituir  las  ecuacior 


»y~~  »x 

i  (11.2.4)  a  (11.2.6)  en  la  ecuación  (11.2.3), : 


(11.2.6) 
i  obtiene 


(11.2.7) 


Las  condiciones  de  frontera  para  la  ecuación  (11.2.7)  —que  son  consistentes 
con  las  suposiciones  sobre  el  chorro  simple—  son 


(11.2.8) 
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Con  estas  condiciones  de  frontera,  los  términos  r|ü„y  uv  I?. en  la  ecuación 
(11.2.7)  se  convierten  en 


y  uv  |  -  0  (11.2.10) 

Al  sustituir  las  ecuaciones  (11.2.9)  y  (11.2.10)  en  la  ecuación  (11.2.7)  se  tiene 

’s  £■'*’*• 

o  p  J~  u*  «fy  -  C  -  J  (pu)u  dy  (11.2.11) 

donde  C  =  constante  de  integración.  La  cantidad  (pu)udy  en  la  ecuación 
(11.2.11)  es  el  transporte  o  flujo  total  de  cantidad  de  movimiento  en  cualquier 
sección  longitudinal  del  chorro.  La  ecuación  (11.2.11)  asevera  que  el  flujo  de 
cantidad  de  movimiento  es  constante  e  independiente  de  la  coordenada  longi¬ 
tudinal  x.  Este  resultado  se  deduce  de  la  suposición  tácita  en  la  ecuación 
111.2.1)  de  que  la  presión  es  constante;  por  lo  que,  la  fuerza  neta  sobre  el  volu¬ 
men  de  control  que  circunda  el  chorro  es  cero.  La  constante  de  integración 
puede  evaluarse  si  se  define  el  flujo  de  cantidad  de  movimiento  inicial  al  siste¬ 
ma.  En  *  =  0 


Aí  - 

donde  M  =  flujo  de  cantidad  de  movimiento.  De  donde,  ya  que  el  flujo  de  can¬ 
tidad  de  movimiento  permanece  constante,  la  ecuación  (11.2.11)  se  convierte 


J”  (pu)u  dy  -  26op(/o  (11.2.12) 

Se  puede  obtener  mis  información  sobre  el  comportamiento  de  un  chorro 
de  rendija  que  descarga  en  un  ambiente  en  reposo  escalando  las  ecuaciones 
fundamentales  (véase  Cap.  1).  Supóngase  que  el  ancho  efectivo  6  del  chorro 
y  la  velocidad  al  centro  de  la  linea  del  chorro  en  la  región  completamente  de¬ 
sarrollada  (esto  es,  x  >  L„)  pueden  expresarse  en  términos  de  la  distancia 
longitudinal  o 


6  ~  x* 


(11.2.13) 

(11.2.14) 
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Dadas  estas  suposiciones,  puede  evaluarse  el  primer  término  de  la  ecuación 
(11.2.1),  con  base  en  el  orden  de  magnitud 

„  «.  O  |iÍ2 j  —  O  [2IÍ  J  -  oí*-**1!  (11.2.15) 

donde  o(  |  se  refiere  al  concepto  de  orden  de  magnitud  (Cap.  1).  De  la  ecua¬ 
ción  (11.2.2) 


asi,  el  segundo  término  de  la  ecuación  (11.2.1)  se  convierte  en 

<11“> 

Si  se  supone  que 

poln.1* 

el  tercer  término  de  la  ecuación  (11.2.1)  es 

Entonces,  en  términos  de  la  evaluación  por  órdenes  de  magnitud,  la  ecuación 
(11.2.1)  es 

oí*-**-']  +  oí*-*-1!  -  olí-**-*]  (11.2.18) 

Si  cada  uno  de  los  términos  de  la  ecuación  (11.2.18)  es  igual  de  importante 
—y  por  ende  tiene  el  mismo  orden  de  magnitud-  se  tiene 
-2*- 1-2* -9 


y  por  tanto 
Desde  el  punto  de 


9  -  1  (11.2.19) 

de  orden  de  magnitud,  se  tiene  entonces 


J  pu’  dy  ~  J  pui  dy  -  o[uÍ,fcJ  ~  o[x"**’l 
Si  el  flujo  de  cantidad  de  movimiento  es  independiente  de  la  coordenada  longi¬ 
tudinal,  entonces 

—2*  +  9  =  0 

Al  sustituir  9  =  1  de  la  ecuación  (11.2.19)  se  tiene 


(11.2.20) 
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Aunque  el  análisis  anterior  proporciona  una  descripción  cualitativa  del 
comportamiento  del  chorro,  no  proporciona  las  ecuaciones  necesarias  para 
describir,  en  forma  cuantitativa,  el  tamaño  del  chorro,  la  distribución  de  velo¬ 
cidades,  y  la  inclusión  del  fluido  receptor  por  el  chorro.  Supóngase  que  la 
lución  de  las  ecuaciones  que  rigen  el  comportamiento  del  chorro  pertenec 
tipo  de  ecuación  diferencial  conocida  como  soluciones  de  similitud  (véase, 
ejemplo,  Schlichting,  1968),  o 


~  “  /(ü)  ■  /(<■>) 


donde  u  =  velocidad  del  chorro  en  cualquier  ubicación  de  y  para  un  valor  dado 
de  x  (Fig.  11.1)  y  u  =  y/x.  Las  ecuaciones  (11.2.1)  y  (11.2.2)  pueden  resolverse 
si  se  supone  que  la  existencia  de  soluciones  por  similitud  puede  determinar 
una  forma  funcional  para  u/u..  Supóngase 


donde  C  =  una  constante  que  tiene  que  determinarse  por  experimentación 

Nota :  Aunque  la  distribución  de  velocidad  supuesta  en  la  ecuación  (11.2.28) 
es  gaussiana,  se  pudo  haber  supuesto  cualquier  relación  funcional  para  u/u.; 
pero  la  validez  de  la  solución  depende  de  la  validez  de  la  distribución  de  veloci¬ 
dad  supuesta. 

Si  se  reordena  la  ecuación  (11.2.23)  y  si  se  sustituye  la  (11.2.12)  se  tiene 

J  "Ou'dy  -  J  ^  pulf’M  dy  -  2f>U%> 

La  sustitución  dy  —  xd  en  esta  ecuación  produce 

u*x/,  ■=  1Ulba  (11.2.2- 

donde  /,  =  í  f‘(u)  da.  Al  reordenar  la  ecuación  (11.2.24)  da 


(11.2.25) 


3  2.5 


526  HIDRAULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 

La  longitud  de  la  zona  del  núcleo  o  zona  de  establecimiento  de  flujo  puede  de¬ 
terminarse  ahora  si  se  nota  que,  por  definición,  dentro  de  esta  zona, 


De  donde,  de  la  ecuación  (11.2.25) 

Lo-y  (H.2.26) 

Para  *  >  Lt,  el  gasto  por  unidad  de  ancho  del  chorro  puede  estimarse  al  inte¬ 
grar  la  distribución  local  de  velocidad  o 

Al  sustituir  la  ecuación  (11.2.23)  en  la  ecuación  anterior  e  integrar,  se  obtiene 
Q-Utx  (jjjjj)  J“  Hu)  du>  -  Uox  (11.2.27) 

donde  /,  ■  J  /(«)  da.  Por  ende,  la  razón  del  gasto,  a  cualquier  distancia  lon¬ 
gitudinal  x  respecto  al  gasto  inicial,  es 


Q  (/.[(2M/ ;/*/,))  M!\“ 

Qo  2Uobo  \lbJt) 


(11.2.28) 


Para  el  caso  de  un  chorro  que  sale  de  un  orificio  circular  a  un  fluido  quieto 
e  inclusiona  el  fluido  receptor,  las  ecuaciones  que  rigen  el  movimiento  del  cho- 


(11.2.29) 

(11.2.30) 


donde  r  —  coordenada  direccional  radial  (Fig.  11.2) 

z  =  coordenada  direccional  alineada  con  el  eje  del  chorro 
v,y  v,  =  velocidades  en  las  direcciones  r  y  x,  respectivamente 

Las  ecuaciones  (11.2.29)  y  111.2.30)  son  esencialmente  las  ecuaciones  (11.2.1) 
y  (11.2.2)  transformadas  a  un  sistema  de  coordenadas  radiales.  Se  define  tam¬ 
bién 


(11.2.31) 
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y  <11.2.32) 

donde  l  =  longitud  de  mezclado  (véase  el  Cap.  1).  Las  condiciones  de  frontera 
son: 

Conforme  r  —  oo:  o,  =  0  (11.2.33) 

y  a».  ,  , 

Conforme  r  —  0:  o,  —  0  y  —  =  0  (11.2.34) 

Además,  se  supone  que  el  chorro  es  de  eje  simétrico  y  puede  describirse  a 
cualquier  distancia  z  mediante  el  diámetro  local  d  del  chorro  y  la  velocidad 
de  la  linea  central  um. 

Como  antes,  supóngase 

i  ~  z*  (11.2.36) 

y  um  (11.2.36) 

Un  análisis  de  orden  de  magnitud  similar  al  descrito  para  el  chorro  de  rendija 


I  -  1 

[y  *-1 

Por  ende,  en  el  caso  de  un  chorro  de  eje  simétrico  que  sale  de  un  orificio  circu¬ 
lar  hacia  un  fluido  quieto 

i  ~  z  (11.2.37) 


FIGURA  14.2  Definición  del  sistema  de  coordenadas 
para  el  chorro  de  eje  simétrico. 
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donde  <  =  viscosidad  cinemática  turbulenta. 

Las  ecuaciones  (11.2.291  y  (11.2.30)  pueden  resolverse,  si  se  supone  que  la 
existencia  de  soluciones  por  similitud  con  una  distribución  de  velocidades  da- 


A1  sustituir  la  ecuación  (11.2.40)  en  la  ec 


Asi,  la  variación  longitudinal  de  la  ve 


donde  U„  =  velocidad  inicial  del  chorro  y  d,  =  diámetro  inicial  del  chorro. 
En  este  momento  debe  notarse  que  la  distanda  longitudinal  z  se  mide  a  partir 
del  origen  geométrico  de  similitud,  que  se  encuentra  aproximadamente  a 
0.6d,¡  desde  el  origen  real  del  chorro  (Fig.  11.2,  y  Daily  y  Harleman,  1973). 


«- /"-(i+sá?)  *'* 
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Al  combinar  las  ecuaciones  (11.2.40)  y  (11.2.42)  se  obtiene  una  expresión  para 
la  viscosidad  turbulenta,  en  términos  de  la  velocidad  y  diámetro  iniciales  o 
t  -  0.13  (/odo 

Si  se  sustituye  esta  ecuación  para  <  en  la  ecuación  (11.2.44)  da 

Q  -  8t<z  (11.2.46) 

La  razón  entre  el  gasto  en  cualquier  distancia  longitudinal  z  y  el  gasto  inicial 


1 

9. 


(11.2.46) 


Ahora  se  pueden  considerar  un  número  de  resultados  teóricos  respecto  a 
la  inclusión  de  fluidos.  Para  el  chorro  plano  o  de  rendija,  Albertson,  el  aL 
(1950)  demostraron  que  la  distribución  de  velocidades  especificada  por  la 
ecuación  (11.2.23)  se  encuentra  bien  correlacionada  con  la  distribución  de  ve¬ 
locidades  para  C  =  0.109.  Para  este  valor  de  C.  /,  =  0.272  e  ¡,  ■  0.192,  la 
ecuación  (11.2.28)  queda  como 


9 


0-62  Qo 

l/3¡ 


Vx 


(11.2.47) 


El  cambio  del  gasto  volumétrico  del  chorro  respecto  a  la  distancia  longitudi- 


dQ  1  ('0.62Q, \  1  0.31  V26¡ 

dxm2\\/2S.)Vim  Vx  ° 

Para  C  =  0.109  y  x  >  L,  se  puede  demostrar  que 


por  lo  que  la  ecuación  (11.2.48)  también  puede  escribirse  como 


(11.2.49) 


Por  ende,  para  el  chorro  plano  o  de  rendija  el  ritmo  de  • 


la  distancia  longitudinal. 

Para  el  caso  del  chorro  de  eje  simétrico 


i  del  flujo 
al  a  la  ve- 
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Q  -  ha  -  8*(0.00196)u,z! 
o  =  0.315(/0<¿o2 

Por  lo  que,  el  ritmo  de  crecimiento  del  flujo  volumétrico  con  la  distancia  longi¬ 
tudinal  está  dado  por 

^  -  0.3151W,  (11.2.50) 

Entonces,  para  el  chorro  de  eje  simétrico  el  ritmo  de  crecimiento  del  flujo  vo¬ 
lumétrico  es  constante. 

La  importancia  del  material  anterior  sobre  chorros  simples  en  ambientes 
idealizados  es  que  el  análisis  de  chorros  reales  en  ambientes  naturales  se  ase¬ 
meja  mucho  al  del  análisis  de  los  chorros  simples. 

11.3  CHORROS  SUPERFICIALES  ASCENDENTES 

En  los  últimos  treinta  años,  se  han  hecho  numerosos  estudios  sobre  chorros 
turbulentos  que  descargan  a  una  variedad  de  ambientes  casi  naturales.  Por 
ejemplo,  Fan  (1967).  Abraham  (1970),  Cederwall  y  Brooks  (1971),  Stolzenbach 
y  Harleman  11973),  Stefan,  etaL  (1975),  y  Motz  y  Benedict  (1971)  han  efec¬ 
tuado  estudios  analíticos  y  de  laboratorio  de  las  trayectorias  y  dilución  de 
chorros  ascendentes  que  descargan  en  ambientes  con  fluido  en  movimiento. 
Cederwall  (1967),  Abraham  (1967)  y  Turner  (1966)  han  examinado  chorros 
descendentes  que  descargan  en  fluidos  estancados  y  Anderson,  et  aL  (1973) 
examinaron  chorros  descendentes  que  descargan  a  fluidos  en  movimiento.  Al¬ 
gunas  suposiciones  básicas  son  comunes  a  todas  estas  investigaciones. 

1.  Los  fluidos  involucrados  son  incompresibles. 

2.  Los  fluidos  son  completamente  turbulentos  y  no  existe  ninguna  dependen¬ 
cia  del  número  de  Reynolds.  Además,  la  difusión  molecular  es  despreciable, 
en  comparación  con  la  difusión  turbulenta. 

3.  La  difusión  longitudinal  es  despreciable  respecto  a  la  difusión  transversal 
o  lateral. 

4.  Las  variaciones  en  la  densidad  del  fluido  dentro  del  campo  de  flujo  son  tales 
que  los  efectos  de  densidad  en  los  términos  inerciales  pueden  ignorarse. 
Además,  los  términos  que  involucran  la  gravedad  en  las  ecuaciones  de 
régimen,  deben  incluir  los  efectos  de  densidad.  Fan  (1967)  notó  que  si  se 
supone  una  variación  pequeña  de  densidad  en  el  campo  de  flujo  (también 
conocida  como  la  suposición  de  Boussinesq)  implica  que  el  principio  de  con¬ 
servación  de  transporte  de  masa  puede  aproximarse  mediante  el  principio 
de  conservación  de  transporte  de  volumen. 

5.  Los  perfiles  de  velocidad,  sustentación  relativa  y  concentración  de  traza¬ 
dor  son  similares  en  secciones  transversales  consecutivas  del  chorro  en  la 
zona  de  establecimiento  del  flujo. 
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finiciones  para  el  análisis  y  entendimiento  de  los  chorros  turbulentos.  Prime¬ 
ro,  los  chorros  comúnmente  se  clasifican  como  ascendentes,  lo  cual  indica  que 
la  densidad  del  fluido  del  chorro  es  menor  que  la  del  fluido  al  que  descarga; 
si  es  descendente,  la  densidad  del  fluido  del  chorro  es  mayor  que  la  del  fluido 
al  que  descarga;  o  si  es  neutralmente  sustentante,  expresa  que  el  fluido 
del  chorro  tiene  la  misma  densidad  que  el  fluido  al  que  descarga.  Adicional¬ 
mente,  se  pueden  clasificar  a  los  chorros  por  su  punto  geométrico  de  origen 
(p.  ej.,  los  chorros  superficiales). 

Segundo,  los  chorros  de  superficie  pueden  clasificarse  como  bi  o  tridimensio¬ 
nales.  Un  chorro  bidimensional  es  aquél  en  el  que  sólo  aumenta  el  ancho  sobre 
la  linea  central  del  chorro,  mientras  que  en  uno  tridimensional  aumenta  el  an¬ 
cho  y  la  profundidad  del  chorro  sobre  la  linea  central.  Como  notó  Motz  y  Be- 
nedict  (1971)  son  dos  fuerzas  las  principalmente  responsables  de  la  propaga¬ 
ción  del  chorro  en  la  dimensión  vertical.  La  diferencia  entre  las  velocidades 
axial  del  chorro  y  la  de)  flujo  receptor  produce  un  cortante  que  origina  la  pro¬ 
pagación  vertical  y  lateral  del  chorro.  Cuando  las  fuerzas  de  flotación  domi¬ 
nan,  se  suprime  la  propagación  vertical 

Tercero,  Albertson,  et  al  (1950)  han  demostrado  que  la  zona  de  estableci¬ 
miento  de  flujo  debe  existir  más  allá  de  la  sección  de  entrada  del  chorro.  Con 
referencia  a  la  figura  1 1.1.,  el  fluido  descargado  desde  una  abertura  en  la  fron¬ 
tera  puede  suponerse  que  tiene  una  distribución  de  velocidades  bastante  uni¬ 
forme.  Cuando  el  chorro  entra  a  la  corriente  receptora,  se  tiene  necesariamente 
una  discontinuidad  de  velocidad  entre  el  chorro  y  el  fluido  circundante.  Esta 
discontinuidad  de  velocidad  produce  una  región  de  cortante  fuerte  que,  a  su 
vez,  causa  mezclado  lateral.  Por  esto,  mientras  el  chorro  se  desacelera  gradual¬ 
mente,  el  fluido  circundante  se  acelera  e  ¡ndusiona  al  chorro.  Por  definición, 
el  limite  de  la  zona  de  establecimiento  de  flujo  se  alcanza  cuando  la  región 
de  mezclado  penetra  la  linea  central  del  chorro.  Albertson,  et  aL  (1950)  repor¬ 
taron  que,  para  un  chorro  tridimensional  sumergido  que  descarga  a  un  am¬ 
biente  estancado,  el  limite  de  la  zona  de  establecimiento  de  flujo  está  dado 


(11.3.1) 


donde  L  =  distancia  desde  la  abertura  en  la  frontera  al  limite  de  la  zona  de 
establecimiento  de  flujo  y  dj  =  diámetro  inicial  del  chorro.  Para  un  chorro 
que  descarga  a  un  flujo  cruzado,  la  variable  L  se  remplaza  por  la  variable  S„ 
definida  en  la  figura  11.3.  Fan  (1967)  desarrolló  una  gráfica  de  S/4  contra 
UJU„  empleando  datos  de  otros  investigadores,  que  define  la  zona  de  esta¬ 
blecimiento  de  flujo  para  un  chorro  ascendente,  donde  Uc  =  velocidad  del 
fluido  receptor  y  —como  antes—  Ut  =  velocidad  inicial  del  chorro.  Parker  y 
Krenkel  (1969)  dieron  la  ecuación  de  la  linea  desarrollada  por  Fan  como 
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FIGURA  11.3  Definición  esquemática  de  S, 


&2e*p(-3.22^j  (11.3.2) 

Anderson,  eí  ai  119731,  efectuaron,  aproximadamente  en  1973,  un  ajuste  por 
mínimos  cuadrados  de  todos  los  datos  que  tenían  a  su  disposición  y  conclu- 

(US» 

Las  ecuaciones  (1 1.3.2)  y  111.3.3)  son  muy  similares,  asi,  cualquiera  puede  em¬ 
plearse  para  estimar  el  valor  de  la  variable  S,. 

Cuarto,  el  concepto  de  inclusión  es  crucial  para  la  mayoría  de  los  análisis 
de  chorros.  Morton,  et  ai  (1956),  fueron  probablemente  los  primeros  investiga¬ 
dores  en  proponer  una  ecuación  para  explicar  la  dilución  de  un  chorro  por  in¬ 
clusión.  Estos  investigadores  aseveraron  que 

dO 

=  2rouó  (11.3.4) 

donde  dQldx  =  ritmo  de  cambio  del  gasto  volumétrico  del  chorro  en  la  direc¬ 
ción  del  flujo  del  chorro 
u  =  velocidad  característica  del  chorro 
b  =  longitud  característica  del  chorro,  que  suele  definirse  me¬ 
diante  el  ancho  supuesto  de  la  distribución  de  velocidades 
del  chorro 

a  =  coeficiente  de  inclusión 
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En  su  análisis,  Morton,  el  ai  (1956),  concluyeron  que  a  era  una  constante  con 
un  valor  aproximado  de  0.093.  Morton  (1961)  concluyó  subsecuentemente  que 
la  estructura  de  la  turbulencia  dentro  de  un  chorro  y  el  ritmo  de  inclusión  en 
los  bordes  del  chorro  dependía  sólo  de  la  densidad  media  y  de  las  diferencias 
de  velocidad  entre  el  eje  del  chorro  y  el  fluido  circundante.  Fan  (1967)  usó  este 
concepto  en  su  análisis  de  un  chorro  redondo  turbulento,  que  entra  a  un  flujo 
cruzado  y  tomó  como  hipótesis 
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cíales,  el  problema  es  de  tanta  importancia  que  hasta  las  soluciones  idealiza¬ 
das  son  valiosas. 

Zona  de  establecimiento  de  flujo 


2.  Puede  decidirse,  en  forma  arbitraria,  que  la  zona  de  establecimiento  de  flujo 
de  turbulencia  en  los  perfiles  de  temperatura  o  velocidad  sobre  el  eje  del 

3.  En  una  gráfica  en  papel  logarítmico  de  la  temperatura  superficial  de  la  li¬ 
nea  central  del  chorro  contra  la  distancia  axial,  se  puede  extrapolar  hacia 
atrás  una  linea  desde  la  zona  de  flujo  —completamente  establecida  al  nivel 
de  temperatura  a  la  salida—  para  definir  la  zona  de  establecimiento  de  flujo. 
Stefan,  et  aL  (1975),  notaron  que  para  el  caso  de  chorros  ascendentes  super¬ 
ficiales,  la  implementación  de  esta  metodología  no  era  trivial,  ya  que  los 
datos  a  menudo  no  se  ajustaban  a  una  linea  recta. 

Stefan,  et  aL  (1975),  mediante  el  uso  de  datos  de  laboratorio  para  un  canal 
rectangular  que  descarga  un  chorro  a  un  volumen  profundo  de  agua,  desarro¬ 
llaron  una  ecuación  empírica  que  relaciona  la  longitud  de  la  zona  de  estableci¬ 
miento  de  flujo  con:  la  razón  de  temperatura  excedente,  la  razón  de  aspecto 
del  canal  de  descarga,  la  razón  de  la  velocidad  cruzada  y  con- el  número  de 
Fraude  densimétrico  de  la  descarga  o 

y  -  (16.0  -  12.871  exp  (-0.9A)  (l  +  (11.3.6) 

En  esta  ecuación  (véase  la  figura  11.4)  y,  =  tirante  en  el  canal  rectangular 
de  descarga,  T  =  razón  de  temperatura  excedente  o 


T,  =  temperatura  en  la  linea  central  del  chorro,  T„  -  temperatura  del  fluido  en 
el  canal  de  salida,  T,  =  temperatura  ambiente  del  agua  receptora,  A  —  2ó7y0= 
razón  de  aspecto  del  canal,  R  =  UJUt  —  razón  de  velocidad  cruzada,  U0  =  ve¬ 
locidad  en  el  canal  de  salida,  U,  =  velocidad  del  agua  receptora,  F,  =  núme¬ 
ro  de  Fraude  densimétrico. 
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(11.3.8) 


P„  =  densidad  del  fluido  en  el  canal  de  salida 
P«  “  densidad  ambiente  del  agua  receptora 
Respecto  a  la  ecuación  (11.3.6).  nótese  que,  primero,  esta  ecuación  es  comple¬ 
tamente  empirica,  puesto  que  se  basa  en  datos  derivados  en  el  laboratorio.  Pa¬ 
ra  los  experimentos,  de  los  cuales  se  derivó  esta  ecuación,  se  tiene 
1  S  A  S 9.6 
0  SR  <0.41 
2.0  <  F„  <  15 
OiíTS  0.98 

Segundo,  la  aplicación  de  esta  ecuación  a  un  problema  particular  requiere  una 
definición  real  del  valor  de  la  razón  T  de  temperatura  excedente.  Stefan,  et 
al  (1975),  aseveraron  que  un  valor  de  T  =  0.90  era  una  selección  razonable 
para  establecer  el  final  de  la  zona  de  establecimiento  de  flujo.  Tercero,  una 
comparación  de  las  ecuaciones  (11.3.2)  y  (11.3.3)  con  la  ecuación  (11.3.6)  de¬ 
muestra  sólo  una  similitud;  ésta  es  el  uso  de  la  razón  de  velocidad  de  cruce 
del  flujo  en  forma  exponencial.  Aunque,  desde  un  punto  de  vista  cualitativo, 
la  ecuación  (11.3.6)  incluye  parámetros  adimensionales  comúnmente  conside¬ 
rados  como  importantes  en  este  tipo  de  problemas,  no  puede  concluirse  que 
esta  ecuación  sea  más  precisa  que  las  ecuaciones  (11.3.2)  y  (11.3.3). 

Stefan.  et  al  (1975),  también  han  deducido,  a  partir  de  datos  de  laboratorio, 
una  ecuación  empírica  para  la  estimación  del  gasto  dentro  de  la  zona  de  esta¬ 
blecimiento  de  flujo  o 


0.087 1 


(11.3.9) 
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donde  Q  =  gasto  en  cualquier  sección  en  la  zona  de  establecimiento  de  flujo 
a  una  distancia  x  desde  el  canal  de  salida  y  Q„  =  gasto  del  canal  de  salida. 
La  ecuación  (1 1.3.9)  se  obtuvo  a  partir  de  datos  de  laboratorio  con  los  siguien¬ 
tes  rangos  de  parámetros: 

L8  £  F.  £  oo 
1.0  £  A  £  9.6 

Nuevamente,  no  se  puede  conocer  la  precisión  de  la  ecuación  (11.3.9)  para  una 
aplicación  especifica. 

Es  de  interés  teórico  notar  que  la  zona  de  establecimiento  de  flujo  puede 
considerarse  como  si  estuviera  compuesta  de  tres  subregiones: 

1.  Una  región  del  canal  que  se  caracteriza  por  una  temperatura  uniforme  del 
agua  y  un  perfil  de  velocidad  completamente  desarrollado. 

2.  Una  región  central  que  se  localiza  justo  al  final  de  la  región  del  canal  y  que 
se  caracteriza  por  temperaturas  y  velocidades  constantes  sobre  la  linea 
central  del  chorro. 

3.  Una  región  de  transición  turbulenta  que  se  caracteriza  por  temperaturas 
y  velocidades  del  fluido  que  fluctúan  intermitentemente,  con  capas  cortan¬ 
tes  turbulentas  que  crecen  desde  los  bordes  externos  del  chorro.  Estas  ca¬ 
pas  cortantes  turbulentas  no  se  penetran  unas  a  otras. 

Mis  allá  de  la  zona  de  establecimiento  de  flujo  se  encuentra  la  región  del  cho¬ 
rro  completamente  desarrollada,  que  se  caracteriza  por  un  campo  de  turbulen¬ 
cia  completa.  Dentro  de  esta  región  del  chorro  completamente  desarrollado, 
se  tiene  una  similitud  entre  las  distribuciones  de  temperatura  y  velocidad  en 
secciones  transversales  perpendiculares  al  eje  del  chorro. 

Región  del  chorro  completamente  desarrollado 

Si  se  puede  suponer  que,  en  la  vecindad  del  punto  de  descarga,  la  pérdida  de 
calor  a  la  atmósfera  desde  el  chorro  caliente  es  despreciable,  se  tiene  entonces, 
un  tratamiento  bastante  simple  de  la  mecánica  del  chorro.  En  muchos  casos, 
la  suposición  de  pérdida  despreciable  de  calor  a  la  atmósfera  es  razonable  y 
apropiada.  Por  ejemplo,  Motz  y  Benedict  (1971),  al  emplear  datos  empíricos, 
demostraron  que,  a  distancias  adimensionales  x/d,  =  40  desde  el  punto  de 
descarga,  el  decremento  observado  en  las  temperaturas  de  la  linea  central  del 
chorro  ocasionados  por  el  mezclado  lateral  y  el  intercambio  de  calor  superficial 
era  —por  lo  menos—  una  orden  de  magnitud  mayor  que  el  decremento  causado 
por  el  intercambio  de  calor  superficial  por  si  solo. 

El  modelo  desarrollado  por  Motz  y  Benedict  (1971)  para  chorros  ascenden¬ 
tes  superficiales  se  basa  en  la  integración  de  las  ecuaciones  diferenciales  de 
régimen  para  la  conservación  de  transporte  de  volumen,  el  transporte  de  can¬ 
tidad  de  movimiento  y  la  energía  de  calor  sobre  un  chorro  bidimensional  de 
cantidad  de  movimiento.  En  este  análisis  se  supuso  que  si 
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Ri  =  .  ■  -  >  1  (11.3.10) 

(Ku.  -  l/J' 

entonces  era  válida  la  suposición  de  un  chorro  tridimensional. 

En  la  ecuación  (1 1.3.10)  Ap  =  diferencia  de  densidad  entre  el  chorro  y  el  agua 
receptora  ambiente 
Um  =  velocidad  axial  del  chorro 
U,  —  velocidad  del  agua  receptora 
d'  —  profundidad  del  chorro 
p  =  densidad  del  chorro 

La  suposición,  especificada  por  la  ecuación  (11.3.10)  e  inherente  en  el  análisis 
de  Motz  y  Benedict  (1971),  es  que  las  fuerzas  de  flotación  son  dominantes  y 
que  la  propagación  vertical  del  chorro  es  despreciable. 

La  integración  de  la  ecuación  de  continuidad  volumétrica  sobre  la  sección 
transversal  del  chorro  da  una  relación  entre  el  ritmo  de  cambio  del  transporte 
de  volumen  sobre  el  eje  del  chorro,  y  la  inclusión  del  fluido  circundante  o 

£1  j  udA- lu,dc  (11.3.11) 

donde  (véase  la  figura  11.5)  u  =  componente  de  la  velocidad  del  chorro  sobre 
el  eje  s,  s  =  una  coordenada  direccional  que  coincide  con  la  linea  central  del 
chorro,  dA  =  elemento  diferencial  de  área,  c  =  circunferencia  a  través  de  la 
que  se  produce  la  inclusión  y  u,  =  velocidad  de  inclusión.  Motz  y  Benedict 
(1971)  supusieron  que  la  velocidad  de  inclusión  era  proporcional  a  la  magnitud 
de  la  diferencia  entre  una  velocidad  característica  del  chorro  y  la  componen¬ 
te  de  la  velocidad  circundante  que  es  paralela  al  eje  s  o 

u,-  E  (u.  -  U.  coa  fl)  (11.3.12) 

donde  um  =  velocidad  en  la  linea  central  del  chorro 

B  =  ángulo  entre  el  chorro  y  la  velocidad  del  agua  receptora 
uQ  =  magnitud  de  la  velocidad  del  agua  receptora 
E  =  coeficiente  de  inclusión  determinado  empíricamente 
La  sustitución  de  la  ecuación  (11.3.12)  en  la  ecuación  (11.3.11)  da 
£  JJ  u  dA  -  C£(u«- [/.  coa  « 


(11.3.13) 
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resolver  la  ecuación  vectorial  de  cantidad  de  movimiento  mediante  componen¬ 
tes  alineadas  con  las  direcciones  de  las  coordenadas  cartesianas  (Figs.  11.5a 
y  b). 

En  la  dirección  x,  el  ritmo  de  cambio  del  transporte  de  cantidad  de  movi¬ 
miento  es  igual  al  ritmo  de  inclusión  del  transporte  de  cantidad  de  movimien¬ 
to  circundante  y  la  componente  en  x  del  arrastre  o 

£  (  J  J  u1  dA  eos  0  j  -  CE(um  -  U.  coe  0)  U.  +  FD  sin  />  (11.3.14) 


FIGURA  ti. 5  a)  Definición  de  la  notación  para  un  chcrro  ascendente  bi- 
dimensionaL  ó)  Definición  de  la  notación  para  un  chorro  ascendente 
bidimeneional. 
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donde  se  hace  la  hipótesis  que 


Fd 


CBU\z,aent¡ 


(11.3.15) 


Cu  =  coeficiente  de  arrastre  determinado  experimentalmente  y  a,  =  profun¬ 
didad  del  chorro. 

Ya  que  el  flujo  circundante  es  paralelo  al  eje  x,  el  ritmo  de  cambio  del  trans¬ 
porte  de  cantidad  de  movimiento  en  la  dirección  y  es  igual  a  la  componente 
en  y  de  la  fuerza  de  arrastre  o 

J  u’dA senflj  -  -F„senfl  (11.3.16) 

Como  el  área  superficial  del  chorro  en  el  campo  cercano  es  pequeña,  el  exce¬ 
dente  de  temperatura  se  supone  conservativo  o 

£JJu*<fA-0  (11.3.17) 


donde  ó  =  Tm  —  T, 

Tm  =  temperatura  en  la  linea  central  del  chorro 
T,  =  temperatura  ambiente  del  agua  receptora 
Las  ecuaciones  (1 1.3.13).  (11.3.14).  (11.3.16).  y  (11.3.17)  son  las  ecuaciones  inte¬ 
grales  generales  para  el  transporte  de  volumen,  la  cantidad  de  movimiento  y 
la  temperatura  excedente  sobre  el  eje  s. 

Si  la  técnica  de  Morton  (1961)  del  análisis  integral  se  aplicara  a  las  ecuacio¬ 
nes  de  transporte  deducidas  en  los  párrafos  anteriores,  entonces  se  requiere 
hacer  suposiciones  sobre  las  distribuciones  laterales  de  velocidad  y  tempera¬ 
turas.  Morton  (1961)  aseveró  que,  al  suponer  perfiles  de  velocidad  similares 
para  una  solución  integral  del  chorro,  se  suprimen  los  detalles  de  la  estructura 
lateral  del  chorro.  Bajo  esta  aseveración,  se  puede  suponer  que  cualquier  per¬ 
fil  de  velocidad  transversal  tiene  sólo  un  efecto  insignificante  en  el  resultado. 
En  general,  un  perfil  gaussiano  para  la  distribución  de  velocidades  y  tempera¬ 
turas  es  un  compromiso  razonable  entre  la  simplicidad  matemática  y  la  preci¬ 
sión.  Motz  y  Benedict  (1971)  también  supusieron  que  la  propagación  lateral 
de  calor  y  cantidad  de  movimiento  ocurre  al  mismo  ritmo,  aunque  se  tienen 
datos  que  indican  que  el  calor  se  propaga  mucho  más  rápido  que  la  cantidad 
de  movimiento  (véase,  p.  ej.,  Rouse,  et  al,  1952). 

Si  la  distribución  transversal  de  velocidades  del  chorro  se  aproxima  como 
un  perfil  gaussiana.  entonces  la  velocidad  en  cualquier  punto  de  la  sección 
transversa]  del  chorro  está  dada  por 


u„exp| 


(11.3.18) 
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donde  u  =  velocidad  del  chorro 
a  =  desviación  estándar 
1 1  =  distancia  sobre  un  eje  perpendicular  al  eje  s 

Entonces 

1.  ■- ( ■£)  ■'  ■'■  *  w  J"„  “■>  (-  £)  *  w» 

donde  dA  =  z¡dri 

=  profundidad  del  chorro,  que  por  la  suposición  de 
bidimensionalidad.  es  constante 
b  =  ancho  medio  del  chorro 

Al  sustituir  la  ecuación  (11.3.191  en  la  (11.3.13)  se  obtiene 

gj  -  2tE(uu  -  U.catB)  (11.3.20) 

donde  en  la  ecuación  (11.3.19) 

í  -  “P (  d’’mc^ 

y  C  =  2z,  =  circunferencia  a  través  de  la  que  se  produce  la  inclusión. 

Si 


entonces  la  ecuación  (11.3.20)  se  convierte  en 


De  la  ecuación  (11.3.18)  suponga  además  que 


ds  ”  Vf  ^ +  Wr 

En  forma  similar,  la  ecuación  (11.3.16)  se  convierte  en 

d  ,  y/i 

—  (u’6sen,S)  -  -  CDU.  sen  Seos  0 


(11.3.25) 
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Si  la  distribución  transversal  de  temperaturas  también  se  aproxima  cc 


entonces,  la  ecuación  (11.3.171  se  convierte  en 

—  (u.óó)  =  0  (11.3.26) 

Además  de  las  ecuaciones  (1 1.3.22)  y  (11.3.24)  a  (11.3.26).  la  geometría  del  sis¬ 
tema  de  coordenadas  empleado,  proporciona  dos  ecuaciones  adicionales  o 

“  ■  eos  0  (11.3.27) 

y  ^-senfl  (11.3.28) 

dt 


De  aquí,  el  comportamiento  de  un  chorro  ascendente  superficial  bidimensio- 
nal  se  describe  con  seis  ecuaciones  diferenciales  ordinarias;  i.e.,  las  ecuaciones 
(11.3.22)  y  (11.3.24)  a  (11.3.28).  con  seis  incógnitas,  a  saber:  u„  i,  b,  ft  *,  y 
y.  En  este  momento,  es  muy  conveniente  transformar  las  ecuaciones  de  régi¬ 
men  a  un  formato  adimensional.  Por  ejemplo  defínase 


M  - 


uLt 

t/Jbo 


(11.3.29) 


donde  M  =  transporte  de  cantidad  de  movimiento  adimensional 

b0  —  ancho  medio  del  chorro  al  final  de  la  zona  de  establecimiento 
de  flujo 

Ut  -  velocidad  del  chorro  al  final  de  la  zona  de  establecimiento  de 
flujo 

V  -  ^  (11.3.30) 


donde 


transporte  adimensional  de  volumen. 


(11.3.31) 

(11.3.32) 

(11.3.33) 


(11.3.34) 
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obtiene 

Continuidad 


dV  U. 
dS“  U, 


>0 


Transpone  de  cantidad  de  movimiento 
d(M  coa  0)  U.V2  [  M 

dS  U„  lv 


Transporte  de 


ntidad  de  movimiento,  componer 


Ecuaciones  geométric 


dX 

dS 


10 


(11.3.35) 

(11.3.36) 

(11.3.37) 

(11.3.38) 

(11.3.39) 


(11.3.40) 


donde  «  =  T,  -  T.  y  T0  =  temperatura  en  la  linea  central  del  chorro  al  final 


de  la  zona  de  establecimiento  de  flujo. 


estimarse  a  partir  de  datos  de  laboratorio  y  datos  empíricos.  Los  datos  empí¬ 

ricos  y  de  laboratorio  analizados  por  Motz  y  Benedict  (1971)  se  resumen  en  la 

que  E  era  primordialmente  una  función  de  0o  y  además  que  para  Bí  =  90°. 

E  —  0.4,  y  para  0Ó  =  60  o  45°.  E  =  0.2.  Para  valores  comparables  de  0ó,  los 


Creek  2 

Molz-Benedicl  Widows 
Creek  3 

Motz-Benedict  New 
Johnsonville 


0.67  85.0  — . 


0.57  60.0 
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El  enfoque  de  Motz  y  Benedict  11971)  tiene  la  ventaja  distintiva  de  ser  rela¬ 
tivamente  simple  y  de  arrojar  resultados  que  son  más  o  menos  precisos.  Se 
dispone  de  varios  modelos  más  complejos  |e.g.,  Stolzenbach  y  Harleman 
(1973)  y  Stefan  y  Vaidyaraman  (1972))  que  toman  en  cuenta  la  naturaleza  tri¬ 
dimensional  de  la  generalidad  de  los  chorros  y  de  la  pérdida  de  calor  de  la  su¬ 
perficie  del  agua  a  la  atmósfera.  Sin  embargo,  estos  modelos  no  toman  en 
cuenta  las  geometrías  complejas  de  canales  y  las  distribuciones  no  uniformes 
de  velocidad  del  agua  receptora.  Por  ende,  en  muchos  casos,  los  modelos  más 
simples  presentados  aquí  pueden  ser  tan  efectivos  en  la  producción  de  resul¬ 
tados  útiles  como  los  modelos  más  complejos. 


11.4  CUÑA  DE  ENFRIAMIENTO  AGUAS  ARRIBA 

El  remanso  de  la  cufia  de  enfriamiento  es  un  fenómeno  asociado  de  manera 
muy  estrecha  con  el  chorro  caliente  superficial  ascendente,  el  cual  se  trató  en 
las  secciones  anteriores  de  este  capitulo.  Cuando  se  descarga  el  agua  de  en¬ 
friamiento  de  una  planta  generadora  de  electricidad  a  una  agua  receptora  en 
un  canal  que  tiene  una  corriente  superficial  débil,  se  puede  formar,  aguas  arri¬ 
ba  del  punto  de  descarga,  una  capa  fija  superficial  de  densidad  más  baja.  En 
algunos  casos,  esta  cufia  de  agua  tibia  puede  extenderse  más  allá  de  la  toma 
de  agua  de  enfriamiento  (Fig.  11.7).  En  este  último  caso,  se  producirá  una  re¬ 
circulación  del  agua  de  enfriamiento,  por  lo  que  la  capacidad  de  generación 
máxima  de  la  planta  se  reducirá.  La  cantidad  de  recirculación  depende  de  lo 
siguiente: 


CHORROS  TURBULENTOS.  SUPtRflOAlES  ASCENDENTES  V  FENÓMENOS  ASOCIADOS  545 


FIGURA  11.6  CD  en  función 
de  uJuq.  ÍMotz  y  Benedict, 
1971.) 


1.  La  geometría  de  la  toma 

2.  El  diseño  de  la  descarga 

3.  La  distancia  entre  la  toma  y  la  descarga 

4.  El  gasto  y  el  tirante  medio  del  flujo  receptor  en  el  canal 

5.  La  cantidad  relativa  de  desvio  de  agua  de  enfriamiento 

6.  El  grado  de  calentamiento  del  agua  desviada  para  enfriamiento 


A 

í',-0 

— 

— 

FIGURA  11.7  Esquema  de  la  cuña  de  enfriamiento  fija  aguas 


HIOfiAUUCA  DE  CANAliS  ASERTOS 
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r0  =  esfuerzo  cortante  de  la  frontera  de  fondo  o 


ro-/||ui|ui  (11.4.6) 


f¡  =  factor  de  fricción  en  la  interfase  de  las  capas  superior  e  inferior  y  f  = 
factor  de  fricción  de  la  frontera  de  fondo.  Las  ecuaciones  de  continuidad  para 
las  capas  superior  e  inferior  son 


_  dy,  |  dü,  m 


(11.4.7) 

(11.4.8) 


Las  ecuaciones  anteriores  para  el  flujo  permanente  no  uniforme  de  un  sistema 
de  dos  capas  están  sujetas  a  las  siguientes  condiciones: 

1.  Se  han  despreciado  las  aceleraciones  verticales  de  los  fluidos. 

2.  Sólo  se  toman  las  velocidades  medias  de  las  capas. 

3.  El  número  estándar  de  Froude  basado  en  el  tirante  total  y  la  velocidad  me¬ 
dia  de  todo  el  flujo  es  pequeño. 

La  última  suposición  implica  que  los  cambios  del  tirante  total  son  pequeños 
en  relación  con  los  cambios  en  la  altura  de  la  interfase  de  densidad  o 
H  m  y¡  +  y«  “  constante 

Las  ecuaciones  de  movimiento  y  continuidad  para  la  dos  capas  pueden  com¬ 
binarse  en  una  sola  ecuación  diferencial  para  obtener  la  pendiente  de  la  inter¬ 
fase  de  densidad  (Harleman,  1961)  o 


dy,  m  (re  ~  ri/pgyt)  ~  (r./pgyi) 

dx  (Ap/p)( F|  +  Ff  -  1) 


Si  las  expresiones  para  r0  y  r¡  [ecuaciones  111.4.5)  y  (11.4.6))  se  sustituyen  en 
la  ecuación  (11.4.9).  el  resultado  es 


dy,  (//8gy, )|B,|u,  -  (fJ&gyJ[H/(H  -  yi)]|5,  -  5,1(5,  - 

dx  ~  (Vp)(F|  +  F5  -  1) 


(11.4.10)  se  convierte  en 

dya  -(fjtgyu)  lyj(y.  -  y>»))  E?»  ....... 

dx  MpXfí,  - 1)  '  ’ 

donde  en  este  caso  la  coordenada  longitudinal  x  se  mide  en  la  dirección  del 
flujo  en  la  capa  superior.  El  desarrollo  de  la  lengua  intrusiva  de  agua  receptora 
hacia  el  canal  de  descarga  requiere  que 


10  constante  b„,  entonces  la  ecuación  de 
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El  número  de  Fraude  densimétrico  local  para  la  capa  superior  es 


Fu, 


(11.4.14) 


Nótese  que  F,s  varia  como  una  función  de  x.  Entonces,  si  se  emplea  la  geo¬ 
metría  definida  en  la  figura  11.9  y  la  ecuación  (11.4.13), 


F,« 


F.  ( — — — 

\y»  -  y» 


(11.4.15) 


Puesto  que  F,g  debe  ser  menor  que  1.  se  tiene  que  F„  también  debe  ser  me¬ 
nor  que  1  [ecuación  (11.4.16)1.  Por  ende,  si  se  desea  minimizar  el  mezclado  en 
el  canal  de  descarga,  entonces  debe  satisfacerse  la  condición  de  diseño  (es  de¬ 
cir  F.  <  1). 

En  el  lugar  donde  el  canal  de  descarga  se  junta  con  el  canal  principal,  la  capa 
caliente  superior  sufre  una  expansión  rápida,  por  lo  que  se  presenta  el  tirante 
critico  en  la  capa  superior  o 


De  la  ecuación  (11.4.15) 

y.  ~  (yia).  _  pin 

o  H-  yís-y^s*  ( 

donde  se  ha  supuesto  que,  ya  que  no  se  tiene  mezclado,  la  capa  superior  tiene 
el  mismo  tirante  en  el  canal  principal  que  en  la  unión  de  los  dos  canales. 

En  la  práctica,  la  selección  de  un  número  de  Fraude  densimétrico  para  el 
canal  de  descarga  está  limitada.  A  medida  que  F„  tiende  a  1,  la  lengua  intru¬ 
siva  va  siendo  expelida  del  canal;  y  a  medida  que  F„  tiende  a  cero,  aumenta 
la  longitud  de  la  lengua  intrusiva.  Harleman  (1969)  sugirió  que 
F„  -  0.5 

constituye  un  compromiso  razonable  para  el  diseño.  Valores  mayores  de  F„ 
producirían  mezclado  de  las  dos  capas,  mientras  que  valores  de  F„  menores 
de  0.5  causarían  canales  de  descarga  muy  largos.  Entonces,  ya  que  Q „  y  T„ 
—y  por  tanto  la  razón  óp/p—  están  determinados  por  el  diseño  de  la  planta, 
las  únicas  variables  que  deben  determinarse  son  el  ancho  del  canal  de  descar¬ 
ga  6,  y  el  tirante  de  este  canal  yr 

EJEMPLO  11.1 

Si  Q„  =  57  m3/s  (2000  ft3/s)  y  Ap/p  =  0.002.  estímese  el  ancho  y  el  ti¬ 
rante  de  la  descarga  o  el  canal  de  descarga. 
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Como  consecuencia  del  análisis  anterior,  supóngase  que  F„  —  0.5  es 
un  valor  deseable  de  diseño  para  el  canal  de  descarga.  Con  esta 
suposición,  la  ecuación  (11.4.16)  queda  como 


o,  al  reordenar 

"1-u” 

Los  valores  de  y  y„  que  satisfacen  la  ecuación  (11.4.18)  se  determi¬ 
nan  si  se  suponen  valores  de  b,  y  si  se  resuelve  para  y,  o 


60 

100 

160 

200 

260 

300 


6.4 

3.1 
2.6 

2.2 
1.9 


Cualquiera  de  las  combinaciones  anteriores  de  6,  y  y,  darla  un  dise¬ 
ño  satisfactorio  del  canal  de  descarga. 


dyj  WJigyQ  \f  +  -  y]))) 

dx  “  (óp/p)[(Fí)’  -  1] 


siendo  x  positiva  en  la  dirección  de  aguas  abajo.  Si  F;  <  1,  entonces  la  pen¬ 
diente  de  la  interface  es  negativa  y  la  elevación  de  la  interface  seria  mayor 
en  la  vecindad  de  la  toma  que  en  la  de  la  descarga.  En  general,  el  cambio  de 
la  elevación  de  la  interfase  en  la  zona  media  es  pequeño  (Harleman,  1961)  y 
puede,  a  menudo,  suponerse  que  el  grueso  de  la  capa  superior  permanece  cons¬ 
tante.  Wigh  (en  Harleman  (1961)]  ha  demostrado  que  no  deberla  producirse 
intrusión  de  agua  de  enfriamiento  en  la  zona  media  si 
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bnVgiF&üiü 5 


(11.4.20) 


donde  6„  =  ancho  medio  del  canal  principal 

Q„  =  gasto  en  el  canal  principal  aguas  arriba  del  desvio  de  agua  de  en¬ 
friamiento 

Qo  =  gasto  del  canal  de  descarga 


Harleman  (1961)  notó  que.  en  la  práctica,  el  lado  izquierdo  de  la  ecuación 
(11.4.20)  sólo  debe  ser  mayor  que  0.7  para  prevenir  la  intrusión  aguas  arriba 
de  una  capa  de  agua  de  enfriamiento. 


En  la  figura  11.10  se  muestra  un  corte  transversal  del  canal  receptor  sobre  la 
linea  central  del  canal  de  la  toma.  En  esta  figura,  se  muestra  un  obstáculo  hi¬ 
dráulico  conocido  como  pared  desnatadora .*  Cuando  la  capa  caliente  de  agua 
de  enfriamiento  se  extiende  aguas  arriba  hasta,  o  más  allá  del  canal  de  toma, 
la  recirculación  del  agua  de  enfriamiento  se  puede  controlar  con  la  pared  des¬ 
natadora. 

Al  examinar  el  flujo  de  la  vecindad  del  canal  de  toma,  debe  resolverse  la 
cuestión  de  la  ubicación  del  tirante  critico  en  la  capa  inferior.  Si  se  presenta 
el  tirante  crítico  en  la  capa  inferior  del  canal  de  toma,  entonces 

Inmediatamente  aguas  arriba  del  canal  de  toma,  la  ecuación  de  continuidad 
requiere  que 

U,H  -  üjoyu,  (11.4.22) 


HIDRAULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 


Si  se  combinan  las  ecuaciones  (11.4.21)  y  (11.4.22)  da 

=  FT  (11.4.23) 


donde  (yml,  =  tirante  critico  en  la  capa  inferior  de  la  te 

F,-  JU 


Entonces,  para  una  situación  dada,  el  determinar  si  el  tirante  critico  se  pre¬ 
senta  en  la  capa  inferior  en  el  canal  de  toma,  depende  de  F„  y  de  la  razón  de 
desvio  f,  donde 


r-^jj  (11.4.25) 

y  Qn  =  gasto  en  el  canal  principal  aguas  arriba  de  la  toma  de  agua  de  enfria¬ 
miento.  La  cuestión  del  tirante  critico  se  resuelve  al  formular  una  ecuación 
de  cantidad  de  movimiento  para  la  capa  inferior  entre  una  sección  aguas  arri¬ 
ba  del  canal  de  toma  y  otra  aguas  abajo  de  éste  (véase,  p.  ej„  Harleman  y  Ei¬ 
der.  1965).  Esto  representa  un  salto  hidráulico  interno  para  la  condición  de 
que  el  flujo  aguas  abajo  del  canal  de  toma  se  reduzca  por  el  agua  tomada  para 
el  enfriamiento.  Wigh  (1967),  en  Harleman  (1969),  ha  demostrado  que  la 
solución  de  esta  ecuación  de  cantidad  de  movimiento  es 

r-'-B  ou* 

En  la  figura  11.11  se  muestra  la  razón  y  wlH  como  una  función  de  F„  y  r. 
En  una  situación  de  diseño,  si  para  el  prototipo  P  es  menor  que  la  dada  por 
la  ecuación  (11.4.26),  entonces  no  se  puede  presentar  un  salto  hidráulico  inter¬ 
no  y  y¡o  =  y'u>  (véase  la  definición  de  la  notación  en  la  Fig.  1 1.7).  Si  la  ra¬ 
zón  de  desvio  es  mayor  que  la  dada  por  la  ecuación  (11.4.26),  entonces  se 
presenta  un  salto  hidráulico  interior  y  el  valor  de  ya,  se  estima  con  la 
ecuación  (11.4.23). 

Respecto  a  la  pared  desnatadora  mostrada  en  la  figura  11.10,  Harleman  y 
Eider  (1965)  demostraron  que  las  cantidades  de  diseño  son  el  gasto  en  la  toma 
Qo<  te  razón  de  densidad  Ap/p,  el  ancho  del  canal  de  toma,  el  tirante  en  el  ca¬ 
nal  de  toma  y¡,  y  la  carga  y,.  Si  el  número  de  Froude  densimétrico  local  es 
igual  a  1  en  la  pared  desnatadora,  entonces 

a  -•>  ['t(I'.)]  m,n 


Si  el  gasto  de  la  toma  Qo  excede  el  dado  por  la  ecuación  (11.4.27),  entonces 
la  interface  entre  las  capas  superior  e  inferior  quedará  deprimida  por  debajo 
de  la  pared  desnatadora  y  se  ocasionará  la  recirculación.  En  teoría,  la  abertu- 
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FIGURA  11.11  Profundidad  de 
la  interfase  en  d  canal  de  toma. 


ra  de  la  pared  desnatadora  debiera  ser  menor  que  S  aunque  algunos  ex¬ 
perimentos  (Harleman  y  Eider.  19651  indican  que  la  abertura  no  debe  ser 
mayor  que  %yr  A  partir  de  la  geometría  definida  en  la  figura  11.10.  la  rela¬ 
ción  entre  y,  y  y,  es 

y.  -  y¡  —  ÍH  -  ya.)  (iu.28) 

donde  yw  =  espesor  de  la  capa  inferior  en  la  sección  adyacente  a  la  pared 
desnatadora. 


Aguas  arriba  de  la  toma 

Bata  (1957)  combinó  las  ecuaciones  de  movimiento  y  de  continuidad  para  las 
dos  capas  y  las  resolvió  para  determinar  la  geometría  de  la  intrusión  aguas 
arriba  de  la  toma  o 


ílml  < 
H  FT 


t)  ~  File 


+  [(1  +  0)s  -  F»)  [ln  (1  +  0  -  *)]  +  (constante)  (11.4.29) 
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F„  se  define  por  la  ecuación  (11.4.24)  y  x  =  coordenada  longitudinal  medida 
aguas  arriba  de  la  toma.  Al  usar  la  ecuación  (11.4.29)  para  estimar  la  distancia 
L  a  la  que  se  extiende  la  capa  superior  aguas  arriba  de  la  toma,  es  necesario 
que  existan  condiciones  de  frontera.  En  el  limite  superior  de  la  cuña  y¡  =  0 
y,  por  ende,  i  =  1.0;  se  supone  que  en  la  toma  y¡  =  (y2l,,  donde  (y¡),  =  tirante 
critico  de  la  capa  inferior  o 


«-bsi 


ís  condiciones  de  frontera,  la  ecuación  (11.4.29)  queda  cc 
,  49(1  +  0) „ 

i‘3Fiu"',,+  Fi,  (  ■■'■‘■n1" 


+  W  +  - 


-i(i-m  +  5jw  +  ») 


-  Fi](l  -  Ft»)  +  ^1(1  +  *)s  -  FD  Pní-  h»a  +#-  F*»)J 

(11.4.31) 


En  la  ecuación  (1 1.4.31),  si  F„  <  1,  entonces  el  valor  de  L  es  positivo:  si  F„  = 
1,  la  longitud  de  la  cuña  es  cero.  Keulegan  (1957)  aseveró  que  el  valor  critico 
de  F„  es  0.75,  en  vez  de  1.  Si  éste  fuera  el  caso,  entonces  la  condición  de 
frontera  de  la  cuña  aguas  arriba  de  la  toma  seria 

§  -  f¡  (1  -  lleno  +  ^  (1  -  1.7W10 

+  (1  -  1.47F10  +  [»<1  +  *>’  -  Fi](l  -  1.21F,) 

+  I?  ((1  +  l)s  -  FIJ  [ln  i  -  ln  (1  +  I  -  1.21F,)) 
(11.4.32) 


Polk,  el  al  (1971),  notaron  que  para  F„  >  0.4,  la  ecuación  (11.4.32)  da  valores 
significativamente  menores  que  la  ecuación  (11.4.31)  para  L;  aunque  para  F„ 
<  0.4  la  diferencia  en  los  valores  de  L  estimados  por  las  ecuaciones  (11.4.31) 
y  (11.4.32)  es  despreciable. 

Polk,  et  al  (1971)  emplearon  datos  empíricos  para  examinar  la  validez  de 
las  ecuaciones  (11.4.31)  y  (11.4.32)  y  concluyeron  que: 

1.  En  general,  estas  ecuaciones  predicen  satisfactoriamente  la  longitud  de  las 
cuñas  aguas  arriba  de  la  toma. 

2.  En  los  casos  en  que  se  presenta  una  cuña  larga  aguas  arriba  de  la  toma,  no 
existe  mucha  diferencia  si  el  valor  critico  de  F„  se  supone  de  0.75  o  1.0. 

3.  Las  ecuaciones  y,  por  ende,  los  resultados  son  sensibles  a  cambios  en  0,  que 
es  la  razón  entre  el  factor  de  fricción  interfásico  y  el  factor  de  fricción  de 
fondo.  En  las  cuatro  situaciones  de  campo  examinadas  por  estos  investiga- 
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dores,  la  fricción  de  fondo  era  muy  constante:  por  lo  que,  las  variaciones 
observadas  en  8  reflejan,  primordialmente,  las  variaciones  en  el  factor  de 
fricción  interfásico.  Para  los  rangos  de  8  y  F„  encontrados  en  este  estu¬ 
dio,  un  aumento  de  8  por  un  factor  de  2  ocasionó  un  aumento  de  LIH  por 
un  factor  de  1.5. 

4.  La  variable  más  critica  en  estas  ecuaciones  es  el  valor  de  F„.  Despreciar 
el  mezclado  inicial  de  la  descarga  calentada,  previa  al  desarrollo  de  la  cuña, 
puede  producir  estimaciones  erróneas  de  L. 

En  este  momento  es  relevante  notar  que  Polk.  et  aL  (1971),  estimaron  el  factor 
de  fricción  de  fondo  a  partir  de 


S. 


4R2g 


donde  R  =  radio  hidráulico.  El  factor  de  fricción  interfásico  f  se  determinó 
al  usar  el  diagrama  de  Moody  para  flujo  turbulento  en  tubería  plana  con  el 
número  de  Reynolds  dado  por 


R 


<Eiy. 


donde  =  viscosidad  cinemática  de  la  capa  inferior 

üj  =  velocidad  media  del  flujo  en  la  capa  inferior 
y¡  m  tirantes  medios  de  flujo  en  la  capa  inferior 
En  este  momento  debe  notarse  que  una  de  las  dificultades  principales  en  el 
análisis  anterior  es  la  estimación  precisa  del  factor  de  fricción  interfásico. 
Aunque  varios  investigadores  han  examinado  este  problema  (véase  p.  ej.. 
Abraham,  et  oí,,  1979,  y  escrito  anónimo.  1974),  en  este  momento  los  resulta¬ 
dos  no  son  concluyentes.  Los  resultados  empíricos  y  de  laboratorio  indican 
que  al  aumentar  el  número  de  Reynolds  de  la  capa  inferior,  el  valor  del  fac¬ 
tor  de  fricción  ínter-fásico  decrece.  Para  valores  grandes  del  número  de  Reynolds 
de  la  capa  inferior,  f  es  constante  con  un  valor  aproximado  de  15  X  10  ‘ 
(Abraham,  et  oí,  1979).  Estos  investigadores  también  aseveran  que  el  valor 
de  f,  es  una  función  de  la  turbulencia  generada  en  la  interfase  y  frontera  de 

t,  —  /Mpüj  +  /,u>ú?  (11.4.33) 


donde  f¡,  =  factor  de  fricción  interfásico  que  expresa  el  efecto  de  turbulen¬ 
cia  generada  en  la  interfase  de  las  capas  superior  e  inferior  y  ftb  =  factor  de 
fricción  interfásico  que  expresa  el  efecto  de  la  turbulencia  generada  en  la 
frontera  de  fondo.  Para  valores  grandes  del  número  de  Reynolds  de  la  capa 


/«  =  4  X  10-' 
fu  11  —  12  X  10'4 
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(Abraham.  et  al,  1979).  Debe  remarcarse  que  es  necesario  llevar  a  cabo  inves¬ 
tigaciones  adicionales  en  esta  área,  antes  de  poder  disponer  de  una  teoría  de¬ 
finitiva. 

BIBLIOGRAFIA 

Abraham,  G.t  "Horizontal  Jeta  ¡n  a  Stagnant  Fluid  of  Other  Denaity,”  Proeeedings  of 
the  American  Society  of  Civil  Engineers,  Journal  of  the  Hydraulics  División,  vol. 
91,  no.  HY4,  July  1965,  pp.  139-154. 

Abraham,  G.,  "Jeta  with  Negativo  Buoyancy  in  Homogeneoua  Fluid,"  Journal  of 
Hydraulic  Research,  vol.  5,  no.  4, 1967,  pp.  235-245. 

Abraham,  G.,  "The  Flow  of  Round  Jeta  laauing  Vertically  in  Ambient  Fluid  Flowing 
in  a  Horizontal  Direction,"  Proeeedings  of  the  5th  International  Water  Pollution 
Research  Conference,  San  Francisco,  1970,  pp.  1H  15/1-IU  15/7. 

Abraham,  G,,  Karelae,  M.,  and  Van  Oe,  A.  G-,  "On  the  Magnitude  of  Interfacial  Shear 
of  Subcritical  Stratified  Flowa  in  Relation  with  Interfacial  Stability,"  Journal  of 
Hydraulic  Research,  vol.  17,  no.  4, 1979,  pp.  273-287. 

Albertaon,  M.  L.,  Dai,  Y.  B.,  Jenaen,  R  A.,  and  Rouae.  H.,  "Diffuaion  of  Submerged 
Jeta,”  Transactioru  of  the  American  Society  of  Civil  Engineers,  voL  115, 1950,  pp. 
639-697. 

Anderaon,  J.,  Parker,  F„  and  Benedict,  B„  "Negatively  Buoyant  Jeta  in  a  Croas  Flow," 
EPA  660/2-73-012,  U.S.  Environmental  Protection  Agency,  Washington,  October 
1973. 

Anonymous,  "Momentum  and  Maas  Transfer  in  Stratified  Flowa,"  Report  R880,  Delft 
Hydraulics  Laboratory,  Delft,  The  Netherlande,  1974. 

Bata,  G.,  "Racirculation  of  Cooling  Water  in  Rivera  and  Canela,"  Proeeedings  of  the 
American  Society  of  Civil  Engineers,  Journal  of  the  Hydraulics  División,  vol.  83, 
no.  HY3,  June  1957,  pp.  1265-1-1265-27. 

Cederwall,  K.,  "Hydraulics  of  Marine  Waste  Dispoeal,"  Report  No.  42,  Hydraulics 
División,  Chalmere  Instituto  of  Technology,  Goteborg,  Sweden,  February  1967. 

Cederwall,  K..  and  Brooks,  N.,  "A  Buoyant  Slot  Jet  into  e  Stagnant  or  Flowing  Envi- 
ronment,"  Report  No.  KH-R-2S,  W.  M.  Keck  Laboratory  of  Hydraulics  and  Water 
Resources,  California  Instituto  of  Technology,  Pasadena,  March  1971. 

J  Daily,  J.  W.,  and  Harleman,  D.  R  F.,  Fluid  Dynamics,  Addison-Wesley,  Reading, 
Masa.,  1973. 

Fan,  L.  N.,  and  Brooks,  N.  H.,  Diacuseion  of  "Horizontal  Jeta  in  a  Stratified  Fluid  of 
Other  Denaity"  by  G.  Abraham,  Proeeedings  of  the  American  Society  of  Civil  Engi¬ 
neers,  Journal  of  the  Hydraulics  División,  voL  92,  na  HY2,  March  1966,  pp.  423- 

Fan,  L.  N.,  “Turbulent  Buoyant  Jeta  into  Stratified  or  Flowing  Ambient  Fluida,"  Tech- 
nical  Report  No.  KH-R-15,  W.  M.  Keck  Laboratory  of  Hydraulics  and  Water 
Resources,  California  Instituto  of  Technology,  Pasadena.  June  1967. 


,  D.  R  F.,  "Stratified  Flow,"  Handbooh  of  Fluid  Dynamics,  V.  L.  Streeter 


CHORROS  TURBULENTOS.  SUPERFICIALES  ASCENDENTES  Y  FENOMENOS  ASOCIADOS  557 
(ed.),  McGraw-Hill  Book  Company.  New  York.  1961. 

Harleman,  D.  R.  F.,  and  Eider,  R.  A.,  “Withdrawal  from  Two  Layar  Stratifíed  Flows," 
Proceedings  of  the  American  Society  of  Civil  Engineert.  Journal  of  Ihe  Hydraulics 
División,  vol.  91,  no.  HY4,  July  1965,  pp.  43-58. 

Harleman,  D.  R.  F.,  "Mechanics  of  Condenaer. Water  Diacharge  from  Thermal-Power 
Planta,"  Engineering  Aspects  of  Thermal  Pollution,  F.  L.  Parker  and  P.  A.  Krenkel 
(eda.),  Vanderbilt  Univeraity  Preaa,  Naahville,  Tenn.,  1969,  pp.  144-164. 

Keulegan,  G.  H.,  "Eleventh  Progresa  Report  fot  Denaity  Cúrrenla  from  Characteriatica 
of  Arrea ted  Saline  Wedgea,"  National  Bureau  of  Standarda  Report  No.  5482,  U.S. 
Department  of  Commerce,  Washington,  October  1957. 

Morton,  B.  R.,  Taylor,  G.  L,  and  Turnar,  J.  S.,  "Turbulent  Gravitational  Convection 
from  Maintained  and  Inatantaneoua  Sources,”  Proceedings  o/  the  Poyal  Society  o/ 
London,  vol.  234A,  no.  1196,  January  1956,  pp.  1-23. 

Morton,  B.  R.,  “On  a  Momentum-Maaa  Flux  Diagram  for  Turbulent  Jeta,  Plumea  and 
Wakea,"  Journal  o/  Fluid  Mechantes,  vol.  10. 1961,  pp.  101-112. 

Motz,  L„  and  Benedict.  B.,  "Heated  Surface  Jet  Diacharged  into  a  Flowing  Ambient 
Stream,”  16130FDQ03/71,  U.S.  Environmental  Protection  Agency,  Washington, 
March  1971. 

Parker,  F.  L.,  and  Krenkel,  P.  A-,  "Thermal  Pollution:  Status  of  the  Art,"  Report  No. 

3,  National  Canter  for  Research  and  Training  ¡n  Hydrologic  and  Hydraulic  Aapecta 
of  Water  Pollution  Control,  Vanderbilt  Univeraity,  Naahville,  Tenn.,  December 
1969. 

Polk,  E.  M.,  Benedict,  B.  A.,  and  Parker,  F.  L.,  "Cooling  Water  Denaity  Wedgee  in 
Streama,”  Proceedings  of  the  American  Society  of  Civil  Engineert,  Journal  of  the 
Hydraulics  División,  vol.  97.  no.  HY10,  October  1971,  pp.  1639-1652. 

Rouae,  H.,  Yih,  C.  S.,  and  Humpbreys,  H.  W„  "Gravitational  Convection  from  a 
Boundary  Source, ”  Tellus,  voL  4, 1952,  pp.  201-210. 

J  Schlichting,  H.,  Boundary  Layer  Theory,  6th  Ed.,  McGraw-Hitl  Book  Company,  New 
York,  1968. 

Stefan,  H.,  and  Vaidyaraman,  P-,  “Jet  Type  Model  for  the  Three  Dimensional  Thermal 
Plume  in  a  Croeacurrent  and  Under  Wind,”  Water  Resources  Research,  vol.  8  no. 

4,  August  1972,  pp.  998-1014. 

Stefan,  H.,  Bergatedt,  L.,  and  Mroala,  E.,  "Fio»  Eatablishment  and  Initial  Entrain- 
ment  of  Heated  Water  Surface  Jeta,”  EPA  660/3-754)14,  U.S.  Environmental  Pro¬ 
tection  Agency,  Corvallia,  Oreg.,  May  1975. 

Stolzenbach,  K.  D.,  and  Harleman,  D.  R.  F.,  "Three-Dimeneional  Heated  Surface 
Jeta,"  Water  Resources  Research,  voL  9,  no.  1,  February  1973,  pp.  129-137. 

Turner,  J.  S.,  "Jeta  and  Plumea  with  Negative  or  Reveraing  Buoyancy,"  Journal  of 
Fluid  Mechantes,  vol.  26,  part  4, 1966,  pp.  779-792. 

Wigh,  R,  J.,  “The  Effect  of  Outlet  and  Intake  Design  on  Cooling  Water  Recirculation," 

5, M.  thesis,  Department  of  Civil  Engineering,  Massachusetta  Institute  of  Technol¬ 
ogy,  Cambridge,  1967. 


DOCE 


Flujo  gradualmente 
variado  no 
permanente 


SINOPSIS 

12.1  INTRODUCCIÓN 

12.2  ECUACIONES  FUNDAMENTALES  Y  TÉCNICAS  NUMÉRICAS  BÁSICAS 

12.3  ESQUEMA  IMPLICITO  DE  CUATRO  PUNTOS.  CANALES  DE  FORMA  ARBITRARIA 

12.4  GENERALIZACIÓN  DE  LA  TÉCNICA  IMPLICITA  DE  CUATRO  PUNTOS 

12.5  CONDICIONES  DE  FRONTERA  E  INICIALES 

12.6  CALIBRACIÓN  Y  VERIFICACIÓN 


560  HIDRÁULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 


SINOPSIS 

En  este  capitulo,  se  tratará  el  tema  del  flujo  gradualmente  variado  no 
permanente.  En  la  sección  inicial,  se  analizan  métodos  de  solución  hi¬ 
dráulica  y  solución  hidrológica.  Las  secciones  subsecuentes  subrayan  las 
soluciones  numéricas  de  las  ecuaciones  de  St.  Venan!.  Aunque  se  discute 
brevemente  el  método  de  las  características,  los  esquemas  de  cuatro 
puntos  implícitos  para  canales  de  forma  arbitraria  representan  el  método 
de  solución  que  principalmente  se  analiza.  Se  presentan  las  condiciones 
pertinentes  de  frontera  e  iniciales,  y  se  estudian  los  temas  de  calibración 
y  verificación  de  modelos  de  flujo  gradualmente  variado,  no  permanente. 


m 


ben  emplear. 

Las  ecuaciones  de  St.  Venant  qi 
en  la  ecuación  de  continuidad 


y  la  ecuación  unidimensional  de  conservación  de  cantidad  de  movimiento 


(12.1.2) 
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Una  forma  alternativa,  pero  igualmente  válida,  de  estas  ecuaciones  son 


g  dt  g  dx  dx 


(12.1.3) 

(12.1.4) 


donde  u  =  velocidad  en  la  dirección  longitudinal 
x  =  coordenada  longitudinal 
T  =  ancho  superior 
A  -  área  de  flujo 

S,  -  pendiente  del  fondo  del  canal  en  la  dirección  lo 
S,  =  pendiente  de  fricción 
g  =  aceleración  de  la  gravedad 


ngitudinal 


Las  ecuaciones  (12.1.1)  y  (12.1.2),  o  (12.1.3)  y  (12.1.4)  componen  un  grupo  de 
modelos  de  flujo  gradualmente  variado  no  permanente  que  se  les  llamará  mo¬ 
delos  dinámicos  completos.  Al  ser  completos,  este  grupo  de  modelos  puede 
proporcionar  resultados  precisos  sobre  flujo  no  permanente;  pero,  al  mismo 
tiempo,  pueden  demandar  fuertes  recursos  de  cómputo.  Los  modelos  de  este 
grupo  también  están  limitados  por  las  suposiciones  requeridas  en  la  de¬ 
ducción  de  las  ecuaciones  de  St.  Venant  y  por  las  suposiciones  requeridas 
para  aplicarlos  a  un  problema  especifico  te.ff.  a  menudo  se  necesitan  hacer  su¬ 
posiciones  sobre  las  irregularidades  del  canal).  Del  grupo  de  modelos,  denomi¬ 
nados  aqui  como  modelos  dinámicos  completos,  se  pueden  obtener  dos 
grupos  de  modelos  simplificados,  si  se  hacen  varias  suposiciones  sobre  la  im¬ 
portancia  relativa  de  los  términos  en  la  ecuación  de  conservación  de  cantidad 
de  movimiento  |Ec.  (12.1.3)). 

El  desarrollo  y  comprensión  de  los  modelos  aproximados  puede,  en  alguna 
medida,  facilitarse  al  reordenar  la  ecuación  (12.1.3)  en  una  forma  de  ocuación 

mann  y  Laurenson,  1979).  En  general,  el  gasto  está  dado  por 

Q  -  r AR-VSi  (12.1.5) 

donde  r  =  coeficiente  de  resistencia  empírico 
R  —  radio  hidráulico 
m  =  exponente  empírico 

En  un  flujo  no  permanente,  S,  varia  con  la  pendiente  de  la  onda  y  el  tiran¬ 
te.  En  el  caso  de  flujo  permanente  uniforme  el  gasto  normal  está  dado  por 

Q  -  Qs  =  r AR~\/S, 


TARr 


(12.1.6) 
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Si  se  sustituye  la  ecuación  (12.1.6)  en  la  (12.1.5)  da 

8  Vsi 

Al  resolver  la  ecuación  (12.1.4)  para  S, 


y  si  se  sustituye  esta  expresión  en  la  ecuación  (12.1.7)  da 

o-o  (i  _-L^_ 'f2 
9  "  *N  1  s.  az  ai  Sní  at 


Onda  cinemática  - 
Analogía  de  difusió 
Dinámica  completa 


de  gastos  en  forma  de  laso  (Fig.  12.1). 

i  máximo  y  tirante 
el  orden  de  preci- 
le  la  magnitud  de 

(12.1.8). 

de  difusión  se  ba- 


m  a? 

di  dx 


(12.1.9) 


FIGURA  12.1  Curva  de  gastos  en  forma  de  lazo. 
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que  es  una  variante  de  la  ecuación  (12.1.3)  y  de  los  términos  indicados  en  la 
ecuación  (12.1.8).  Estas  dos  ecuaciones  se  pueden  combinar  dando  una  sola 
ecuación 


donde  c  =  un  coeficiente  que  toma  en  cuenta  las  características  de  transla¬ 
ción  de  la  onda  y  D  =  un  coeficiente  de  difusión  que  simula  la  atenuación 
de  la  onda,  a  medida  que  pasa  por  el  canal.  Para  canales  regulares 


Nótese  la  similitud  de  las  ecuaciones  (12.1.10)  y  (10.2.20).  Si  D  y  c  se  evalúan 
ajustándolas  a  hidrogramas  observados  entonces,  se  pueden  tomar  en  cuenta 
los  efectos  de  irregularidades  del  canal  y  del  almacenamiento  de  las  llanuras 
de  inundación. 

En  esencia,  el  modelo  de  difusión  supone  que  en  la  ecuación  de  cantidad  de 
movimiento  los  términos  inerciales  son  despreciables,  en  lo  que  concierne  a 
los  de  presión,  fricción  y  gravedad,  Ponce,  et  al.,  (1978),  al  evaluar  la  gama 
de  aplicaciones  del  modelo  de  difusión,  aseguraron  que  éste  proporciona  re¬ 
sultados  razonables,  en  comparación  con  el  modelo  dinámico  completo,  cuando. 


donde  Tp  =  periodo  de  onda  de  una  perturbación  senoidal  de  un  flujo  perma¬ 
nente  uniforme  y  y*  =  tirante  de  un  flujo  permanente  uniforme.  Si  se  reorde¬ 
na  la  ecuación  (12.1.13),  se  obtiene 


Si  la  ecuación  (12.1.14)  se  satisface,  el  modelo  de  difusión  aproximará  -en 
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donde  el  coeficiente  c  =  velocidad  de  onda  cinemática  y  puede,  ■ 
transversal  y  gasto  dados,  estimarse  a  partir  de 
dQ  ±dQ 
dA  Tdy 


a  sección 

(12.1.16) 


El  modelo  de  onda  cinemática  supone  que  los  términos  de  inercia  y  presión 
son  despreciables,  comparados  con  los  de  gravedad  y  fricción.  Por  ende,  la  on¬ 
da  cinemática  viaja  sin  atenuación,  pero  con  un  cambio  constante  de  forma 
en  la  velocidad  de  onda  cinemática.  Debe  notarse  que  se  tienen  dos  subgrupos 
de  modelos  cinemáticos.  Si  c  se  supone  constante,  el  modelo  es  lineal;  pero  si 
c  es  variable,  entonces  el  modelo  es  no  lineal 
Ponce,  et  al.,  (1978)  evaluaron  la  gama  de  aplicaciones  de  los  modelos  de  on¬ 
da  cinemática,  comparada  con  los  de  difusión.  Si  se  requiere  que  el  modelo 
de  onda  cinemático  tenga  una  precisión  del  95%  en  la  predicción  de  la  ampli¬ 
tud  de  onda,  después  de  un  periodo  de  propagación  de  ésta,  entonces 


T„ 


myM 

S*u» 


(12.1.17) 


donde  uv  =  velocidad  de  flujo  normal.  Un  examen  del  limite  definido  por  la 
ecuación  (12.1.17)  demuestra  que  el  periodo  de  onda  debe  ser  muy  largo  para 
que  los  modelos  de  onda  cinemáticos  sean  aplicables  a  un  canal  de  pendiente 
suave.  En  general,  cuanta  mayor  pendiente  tenga  el  canal,  se  necesita  un  me¬ 
nor  periodo  de  onda  para  satisfacer  la  suposición  de  onda  cinemática.  Los  mo¬ 
delos  de  onda  cinemática  se  han  empleado  extensivamente  en  la  investigación 
de  flujos  superficiales  y  en  la  simulación  de  ondas  de  inundación  de  creci¬ 
miento  lento  que  se  propagan  sin  cambio  en  su  forma. 

Antes  de  la  llegada  de  la  computadora  digital  de  alta  velocidad,  era  comple¬ 
tamente  forzoso  que  los  problemas  de  flujo  no  permanentes  se  atacaran  con 
modelos  aproximados.  Aun  con  la  llegada  de  la  computadora  digital  de  alta 
velocidad,  todavía  era  necesario  el  empleo  de  modelos  aproximados,  como 
consecuencia  de  lo  limitado  de  los  recursos  de  cómputo  disponibles.  Hoy, 
cuando  es  posible  contar  con  prácticamente  una  cantidad  ilimitada  de  recur¬ 
sos  de  cómputo,  la  necesidad  y  la  utilidad  de  los  modelos  aproximados  es  muy 
limitada.  Por  esto,  este  capitulo  se  centra  en  mayor  medida  en  métodos 
numéricos  para  la  solución  precisa  de  las  ecuaciones  que  describen  el  modelo 
dinámico  completo  de  flujo  gradualmente  variado  no  permanente. 


12.2  ECUACIONES  FUNDAMENTALES  Y  TÉCNICAS  NUMÉRICAS  BÁSICAS 
Del  capitulo  1,  las  ecuaciones  fundamentales  del  flujo  gradualmente  variado 
no  permanente  son  la  de  continuidad  y  la  de  conservación  de  la  cantidad  de 
movimiento.  En  esta  sección,  se  tratará  la  aplicación  y  la  solución  de  estas 
ecuaciones  en  un  canal  rectangular,  para  el  caso  de  flujo  subcrítico  no  perma- 
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Para  un  canal  rectangular,  la  ecuación  de  continuidad 


dy 

at 


(12.2.1) 


¡  y  =  tirante 

u  =  velocidad  media  del  flujo 
x  —  distancia  longitudinal 
uación  de  conservación  de  cantidad  de  movimiento  es 
g  +  »£  +  *g-*S.-S,>-0 


donde  S,  =  pendiente  del  canal  en  la  dirección  longitudinal  y  S,  =  pendiente 
de  fricción.  Las  ecuaciones  (12.2.1)  y  (12.2.2)  son  un  conjunto  de  ecuaciones 
simultáneas  que  pueden  resolverse  para  dos  incógnitas  u  y  y.  dadas  las  condi¬ 
ciones  pertinentes  de  frontera  e  iniciales.  La  solución  de  este  conjunto  de 
ecuaciones  es  casi  imposible  sin  la  ayuda  de  una  computadora  digital  de  alta 
velocidad. 

El  método  más  directo  para  resolver  simultáneamente  las  ecuaciones 
(12.2.1)  y  (1.2.2)  es  por  un  esquema  de  diferencias  finitas  explícito,  con  un  in¬ 
cremento  de  tiempo  fijo.  Dada  la  definición  esquemática  de  un  esquema  rec¬ 
tangular  de  diferencias  finitas  en  la  figura  12.2,  se  pueden  aproximar  las 
derivadas  de  las  ecuaciones  de  régimen  por 


(12.2.3) 

(12.2.4) 

(12.2.5) 


FISURA  12.2  Definición  de  la 
red  de  diferencias  finitas. 


HBRAUUCA  DE  CANAIES  ABIERTOS 


(12.2.6) 


donde  x  =  distancia  longitudinal  entre  los  nodos,  t  =  distancia  en  tiempo  en¬ 
tre  los  nodos  y  el  subíndice  designa  el  nodo  en  el  cual  se  está  valuando  la  va- 

A1  sustituir  las  expresiones  anteriores  para  las  derivadas  en  la  ecuación 
(12.2.1)  da 


y  al  resolver  para  y. 


yr  -  yu  +  (ui/yi  -  y»)  +  y*X“i  -  u«)l  (12.2.7) 

Si  se  sustituyen  las  aproximaciones  de  diferencias  finitas  para  las  derivadas 
en  la  ecuación  (12.2.2),  da 

(,“*1 


En  el  cálculo  del  flujo  no  permanente,  se  suele  suponer  que  la  pendiente  de 
fricción  S,  puede  estimarse  a  partir  de  alguna  de  las  ecuaciones  de  resisten¬ 
cia  de  Manning  o  Chezy.  El  empleo  de  la  ecuación  de  Manning  da 


(12.2.9) 


donde  R  =  radio  hidráulico 

n  =  coeficiente  de  fricción  de  Manning 

«  =  coeficiente  que  depende  del  sistema  de  unidades  empleado  (1.49 
para  el  inglés  y  1  para  el  SI) 

Nótese  que  el  valor  absoluto  de  la  velocidad  del  flujo  se  usa  conjuntamente 
con  el  valor  con  signo  de  la  velocidad,  para  asegurar  que  la  resistencia  por  fric¬ 
ción  siempre  se  oponga  al  movimiento.  Si  el  canal  rectangular  es  ancho,  enton¬ 
ces  =  y,  así  que  la  pendiente  de  fricción  puede  representarse  en  forma  de 
diferencias  finitas  como 


<12-210> 

sustituir  la  ecuación  (12.2.10)  en  la  ecuación  (12.2.8),  se  obtiene 
‘'•-Jfjf  x  4.  .(U^y¿\  .gis.-  (12.2.11) 


2Ax 


2Ax 
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Por  conveniencia  notacional  -se  define 


Al  simplificar  y  reordenar  la  ecuación  (12.2.11),  se  obtiene 


uP|up|  +  fup  +  r 


f  u«  At , 

-tr: —  (u*  -  u. 


+  2ól  ^  “  yt)  —  íAtS'J  *°  H2-212) 

1a  ecuación  cuadrática  en  uP  y  puede  resolverse 


0-r 


2Az 


(u*  -  uL)  +  (y*  -  yL)  -  g  Al 


con  yP  dada  por  la  ecuación  (12.2.7).  Por  ende,  la  solución  de  un  problema  de 
flujo  no  permanente  mediante  un  esquema  de  diferencias  finitas  explícito  con 
un  incremento  de  tiempo  fijo  en  un  canal  ancho  rectangular,  se  obtiene  al  de¬ 
terminar  yr  en  un  incremento  de  tiempo  avanzado  mediante  la  ecuación 
(12.2.7),  y  al  usar  este  valor  en  la  ecuación  (12.2.13)  para  determinar  uf. 

Una  segunda  técnica  numérica  que  se  ha  empleado  frecuentemente  para  re¬ 
solver  problemas  de  flujo  no  permanente  involucra  la  solución  de  las  ecuacio¬ 
nes  diferenciales  fundamentales  mediante  el  uso  de  características.  Una  vez 
más,  al  suponer  que  se  tiene  un  canal  rectangular  ancho  y  al  reordenar  las 
>s  (12.2.1)  y  (12.2.2)  se  tiene 


H,  - 


7  +  y-r 


(12.2.14) 


(12.2.15) 


la  cual  para  dos  valores  reales  y  distintos  de  X,  producirá  dos  ecuaciones  en 
u  y  y  que  retendrán  todos  los  atributos  de  las  (12.2.14)  y  (12.2.15).  Entonces, 
al  combinar  las  ecuaciones  (12.2.14)  y  (12.2.15)  según  la  ecuación  (12.2.16) 


H  =  ^  +  u^=  + 


- g(S ,  -  S,)  +  X  +  yj-  +  uf 
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du  _  du  dx  |  du  dx 

dt~dxdt+9t  31  dtmU  + 

y  dy  =  áy  di  ,  áy  di  _ 

dt  “  di  dt  +  »  81  dt  “  “ 

La  ecuación  (12.2.17)  puede  ree9cribirse  como 


(12.2.18) 
0*  19) 


-\f\ 


Las  dos  ralees  reales,  distintas  para  X  especificadas  por  la  ecuación  (12.2.21), 
pueden  emplearse  para  transformar  las  ecuaciones  (12.2.14)  y  112.2.15)  en  un 
par  de  ecuaciones  diferenciales  ordinarias  sujetas  a  las  restricciones  sobre 
dxJdt,  que  se  especifican  en  las  ecuaciones  (12.2.18)  y  (12.2.19)  o 


du  +  dy  \J~1  +  gíS,  -  S.) 
dx  =  (u  +  Vgy)  dt 


+  e(S,  -  s.)  dt  =  o 


(12.2.22) 

(12.2.23) 

(12.2.24) 

(12.2.25) 


Nótese  que  la  curva  definida  por  la  ecuación  (12.2.23)  se  denomina  caracterís¬ 
tica  positiva  ( C  +)  (curva  LP  en  la  figura  12.3).  La  curva  definida  por  la  ecua¬ 
ción  (12.2.25)  se  denomina  característica  negativa  (C-)  (curva  RP  en  la  Fig. 
12.3). 
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J 

FIGURA  42.3  Definición  de 
las  curvas  características. 


La  solución  de  las  ecuaciones  (12.2.22)  a  (12.2.25)  debe  efectuarse  por  medio 
de  métodos  numéricos.  Si  se  emplea  una  técnica  de  diferencias  finitas  explí¬ 
cita  de  primer  orden,  las  ecuaciones  (12.2.22)  a  (12.2.25)  se  convierten  en 


uP-ut  + 


Ví 


<j>  -  yú  +  (te  -  'CMS,,.  -  S.)  -  o 


(12.2.26) 


xp-xL  -  (u¿  +  VgyúUp  -  t») 

up-u„-  ■\/^(>'e-y«)  +  (te-U)(S/*-S,)-0 

xp  -  x„  -  (u„  -  \/«yi)(tp  -  tK) 


(12.2.27) 

(12.2.28) 
(12.2.2») 


En  forma  distinta  de  la  técnica  de  diferencias  explícita,  que  se  presentó  ante¬ 
riormente,  en  esta  técnica  la  longitud  del  incremento  de  tiempo  se  determina 
restando  la  ecuación  (12.2.29)  de  la  (12.2.27)  o 


xl  ~  x,  +  t/¡(u«  -  Vgyj)  -  tL(uL  -  Vgyl) 
u*-uL-  VgyL  -  Vgyp 


(12.2.30) 


El  incremento  de  la  distancia  en  la  dirección  longitudinal  se  determina  a  par¬ 
tir  de  la  ecuación  (12.2.27)  o 

x,  -  x4  +  (IR  +  Vgyúitp  -  tú  (12.2.31) 


El  tirante  en  el  nodo  P  se  determina  restando  la  ecuación  (12.2.28)  de  la  ecua¬ 
ción  (12.2.26)  y  resolviendo  para  yp. 


(I,  -  ««xs*  -  S.)  -  ((,  -  R)(V  -  s.) 


W  ví 


(12.2.32) 
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De  la  ecuación  (12.2.26)  la  velocidad  del  flujo  está  dada  por 


VI* 


(12.2.33) 


(12.2.34) 


^  ?t  al.,  (1972)  notó  que  pt 
anteriores,  sustitúyase 


,'du'l  _  u,  -  0.5(m  +  u„) 

(9y\  _  y P  -  QMyL  +  ya) 
\dtju  4! 


(12.2.35) 

(12.2.36) 

(12.2.37) 


Esta  formulación  de  las  derivadas  permite  un  importante  aumento  del  incre¬ 
mento  de  tiempo;  pero  la  condición  de  estabilidad  de  Courant  [Ec.  (12.2.34)] 
todavía  debe  satisfacerse.  Adicionalmente,  el  esquema  difusivo  también  im¬ 
pone  un  criterio  por  fricción  o 


,  4,1Rtn 

_«n2|u| 


(12.2.38) 


Por  estabilidad,  se  debe  emplear  el  menor  de  los  valores  de  At  entre  las  ecua¬ 
ciones  (12.2.34)  y  (12.2.38). 
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12.3  ESQUEMA  IMPLÍCITO  OE  CUATRO  PUNTOS-CANALES  DE  FORMA  ARBITRARIA 
Como  se  indicó  en  las  secciones  anteriores,  la  dificultad  principal  en  el  análi¬ 
sis  del  fluj  o  gradualmente  variado  no  permanente  es  la  de  identificar  un  esque¬ 
ma  numérico  que  sea  preciso,  rápido  y  eficiente.  La  solución  por  diferencias 
finitas  explícitas  de  las  ecuaciones  de  St.  Venant,  vista  en  la  sección  anterior, 
tiene  la  ventaja  de  la  simplicidad,  pero  está  sujeta  a  una  condición  muy 
restrictiva  de  estabilidad  que  impone  un  valor  limite  del  incremento  de  tiem¬ 
po,  con  relación  al  incremento  de  distancia.  Aunque  estas  condiciones  de  esta¬ 
bilidad  no  presentan  una  dificultad  en  la  investigación  de  flujo  de  corta 
duración,  la  solución  es  burda  e  ineficiente  cuando  trata  problemas  de  térmi¬ 
nos  largos,  como  son  las  inundaciones  en  ríos  principales.  El  método  de  las 
características,  que  también  se  trató  en  la  sección  anterior,  es  muy  apropia¬ 
do  para  el  estudio  de  flujos  rápidamente  variados,  además  puede  emplearse 
para  estudios  de  inundaciones  (véase  p.  ej„  Amein,  1966;  Fletcher  y  Hamil- 
ton,  1967);  pero  en  muchas  aplicaciones  tiene  la  desventaja  que  proporciona 
resultados  en  tiempos  y  ubicaciones  no  fijas.  Aunque  se  puede  emplear  una 
malla  fija,  la  técnica  resultante  no  tiene  ninguna  ventaja  sobre  el  esquema  ex¬ 
plícito  de  diferencias  finitas. 

Amein,  el  al.,  (1968,  1970,  1975)  han  desarrollado  una  técnica  implícita  de 
convergencia  rápida  y  precisa,  que  emplea  un  esquema  de  diferencias  finitas 
centrado  y  un  método  de  iteración  de  Newton  para  resolver  las  ecuaciones  no 
lineales  en  diferencias  finitas  resultantes.  Las  ecuaciones  de  régimen  de  un 
flujo  no  permanente  en  canales  abiertos  de  forma  arbitraria  son 


—  +  A— +  — 
'  dx  +  dx  dt 


0 


du 

dt 


(12.3.1) 

(12.3.2) 


donde,  como  antes, 


u  =  velocidad  media 
A  =  área  hidráulica 
x  =  distancia  longitudinal 
y  =  tirante 

q  =  gasto  de  entrada  lateral  por  unidad  de  longitud  del 
canal  por  unidad  de  tiempo 
S,  =  pendiente  de  fondo  del  canal 
S,  =  pendiente  de  fricción 


La  pendiente  de  fondo  del  canal  se  puede  expresar  convenientemente  como 

S,  -  -  ^  (12.3.3) 

donde  z  =  elevación  del  fondo  del  canal  relativa  a  un  plano  horizontal  de  com¬ 
paración. 
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El  área  hidráulica  se  supone  que  es  una  función  conocida  del  tirante;  por 
lo  que  las  derivadas  de  A  pueden  expresarse  en  términos  de  y  o 
dA  dAdy  dy 


donde  T  =  ancho  superficial.  En  este  momento  debe  notarse  que  si  A  y  T  se 
determinan  por  mediciones  independientes,  los  errores  de  medición  pueden 
causar  que  T  sea  diferente  de  dA/dy.  Amein  y  Fang  (1970)  notaron  que  para 
tener  estabilidad  numérica.  Ay  T  deben  ser  compatibles.  Por  ende,  si  A  o  T 
se  determinan  por  medición,  es  esencial  que  la  otra  variable  se  determine  por 
cálculo  (véase  la  Secc.  1.2).  En  este  análisis  se  supone  que  T  está  determina¬ 
da  por 


La  ecuación  (12.3.1)  queda  como 

dy  Aíu  dy  _  q 
dt  +  Tdx  +  Udx  T 


(12.3.6) 


(12.3.7) 


Las  ecuaciones  (12.3.2)  y  (12.3.7)  son  ecuaciones  diferenciales  parciales  no  li¬ 
neales,  de  primer  orden  del  tipo  hiperbólico.  La  solución  numérica  de  estas 
ecuaciones  se  logra  en  dos  pasos.  Primero,  se  reemplazan  las  ecuaciones  fun¬ 
damentales  por  un  conjunto  de  ecuaciones  algebraicas  en  diferencias  finitas. 
Segundo,  debe  encontrarse  un  método  para  resolver  las  ecuaciones  en  diferen¬ 
cias.  Se  buscará  la  solución  numérica  de  las  ecuaciones.  (12.3.2)  y  (12.3.7)  en 
el  plano  (x,  t).  en  un  número  discreto  de  puntos  arreglados  en  una  malla  rec¬ 
tangular  (Fig.  12.4).  Respecto  a  esta  malla,  se  deben  notar  los  siguientes 
puntos: 

1.  Los  nodos  de  la  malla  se  presentan  en  las  intersecciones  de  las  lineas  rectas 
paralelas  a  los  ejes  zyt 

2.  Las  lineas  paralelas  al  eje  t  representan  las  ubicaciones  a  lo  largo  del  canal, 
mientras  que  las  paralelas  al  eje  x  representan  los  tiempos. 

3.  Las  lineas  de  las  ubicaciones  se  dibujan  con  una  separación  Ax,  mientras 
que  las  lineas  de  tiempo  se  dibujan  con  una  separación  Al.  Aunque  por  ra¬ 
zones  de  conveniencia,  en  este  desarrollo  Ax  y  Af  se  suponen  constantes, 
en  la  práctica  Ax  y  Af  pueden  variar  en  el  espacio  y  en  el  tiempo,  según 
se  requiera. 

4.  El  eje  t  puede  considerarse  como  la  condición  de  frontera  aguas  arriba,  y 
la  última  linea  paralela  al  eje  t  (denominada  la  linea  n)  puede  representar 
la  condición  de  frontera  aguas  abajo. 
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FIGURA  12.4  Definición  de  la  malla  para  el  esquema  de 
diferencias  implícito. 


r  (M)  -  i  (rí  +  r¡*‘  +  r¡“  +  r&J)  (12.3.8) 


¿ [(r'*'  r‘*‘)  “(r‘  +  r'*'¡)l  (12.3.9) 

y  "  ¿t  [(r‘*'  +  ríí!)  -  or¡  +  rLoi  (12.3.10) 

ya  que  en  las  ecuaciones  (12.3.8)  a  (12.3.10)  r  es  una  función  arbitraria,  estas 
ecuaciones  definen  las  variables  que  aparecen  en  las  ecuaciones  de  régimen  de 
flujo  gradualmente  variado  no  permanente.  Cuando  y,  u,  du/dx,  y  du/dt  en  la 
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ecuación  (12.3.7)  y  (12.3.2)  se  reemplazan  por  sus  análogos  definidos  en 
la  ecuación  (12.3.8)  a  (12.3.10)  y  se  obtienen  dos  ecuaciones  en  diferencias,  los 
resultados  son 


¿  I(yí:!  +  yñ  -  OÍ.I  +  yí)l  +  ¿  ICyííí  +  y¡-.) 

-  #r + * «*•+•» 

-(*)„„-•  «»■»■« 

y 

¿  l(yí:{  +  yí.i)  -  (yí*1  +  y¡)]  +  ¿  1(4'  + 14")  -  (uí.,  +  uí)] 

+  ¿  u¡;£  i(u¡:¡  +  u¡.,)  -  (u{  +  uí*'))  +*  (si  +  si„ 

+  sj,*'  +  SÍ*.',)  +  (ti  -  ti.,)  +  q  (j)(  ui  -  0  (12.3.12) 


u¡í¡/J  “  X  («¿  +  <4*i  +  “i"  +  uí,*!) 

M*1*  Jjá  +  “k  +  j£  +  i£i 

u/f,w  "  \-íí  A'.,  a¡"  a¡:¡ 


^  (nilVl  uí  |  (Pj)* 
*  ó’  (AÍ)4'1 


(12.3.13) 

(12.3.14) 

(12.3.15) 

(12.3.16) 

(12.3.17) 


p¡  =  perímetro  mojado  y  «  =  coeficiente  que  depende  del  sistema  de  unida¬ 
des  empleado  (*  =  1.49  para  el  sistema  inglés  y  ó  =  1  para  el  SI).  En  las  ecua¬ 
ciones  anteriores,  todas  las  variables  con  superindicej  se  conocen,  y  todas  las 
variables  con  superindice  j  +  1  son  desconocidas.  Estas  ecuaciones  contienen 
sólo  cuatro  incógnitas:  uí*',  yi”,  i£,\y  Obsérvese  que  las  ecuaciones 
(12.3.11)  y  (12.3.12)  son  dos  ecuaciones  algebraicas  no  lineales  en  cuatro  in¬ 
cógnitas.  Por  ende,  estas  ecuaciones,  por  si  solas,  no  son  suficientes  para  eva- 
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luar  las  cuatro  incógnitas.  Pero  si  estas  ecuaciones  se  aplicaran  a  todos  los 
nodos  en  el  renglón  j  +  1,  resultarían  2{N  -  1)  ecuaciones  y  2 N  incógnitas. 
Estas  ecuaciones,  junto  con  las  dos  ecuaciones  que  expresan  las  condiciones 
de  fronteras  de  aguas  abajo  y  arriba,  respectivamente,  definirían  en  forma 
única  las  incógnitas.  Si  el  nivel  de  la  frontera  aguas  arriba  se  conociera  en 
función  del  tiempo,  entonces 

y¡*‘  -  /,  (i")  =  0  (12.3.18o) 

es  una  de  las  dos  ecuaciones  adicionales  requeridas  para  obtener  una  solución. 
Si  se  conoce  el  gasto  en  función  del  tiempo  en  la  frontera  aguas  arriba,  en¬ 
tonces 

UÍ*'  Ai"  ~  OÍ"  -  O  (12.3.186) 

Si  se  conoce  una  relación  de  gasto  en  la  frontera  aguas  abajo,  puesto  que  la 
sección  es  de  control  o  se  conoce  el  nivel  a  partir  de  una  curva  de  gastos,  en¬ 
tonces 

yíí' -/*<«£') -O  (12.3.19) 

Por  lo  que,  las  ecuaciones  (12.3.11).  (12.3.12).  (12.3.18a  o  6)  y  (12.3.19)  constitu¬ 
yen  un  sistema  determinado  de  ecuaciones  que  define  el  problema  de  flujo  no 
permanente. 

Amein  y  Fang  (1970)  encontraron  conveniente  reconocer  explícitamente 
que  el  valor  de  las  variables  en  el  tiempo  t)  se  conoce  y  que  éstas  pueden  tra¬ 
tarse  como  constantes.  Si  se  reordenan  las  ecuaciones  (12.3.18a)  y  (12.3.186), 
da 


G0  (y,)  *=  yi  -  X  -  0  (12.3.20a) 

y  G#  (y„  u.)  -  u¡A,  -  Q,  -  0  (12.3.206) 

donde  X  =  una  constante  y  los  superíndices  se  han  descartado  porque  todas 
las  variables  en  las  ecuaciones  anteriores  -y  las  que  siguen-  pertenecen  al 
renglón  &+'.  Al  reordenar  la  ecuación  (12.3.11),  se  obtiene 

F¡  (y¡,  u¡,  y¡+„  u¡.,)  -  (y,.i  +  yj  +  a  +  i  —  (yw  -  y¡)  (u,  +  u..,  +  6) 

+  c(Bi  +  B,.  J  +  d  +  -«*!  +  «) 

1  At  At  ( 1  1  ^ 

4  Zx  ^hU‘"  +  +  “  Y  9  V7\  +  T¡7i  +  W > 


(12.3.21) 
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donde  las  constantes  o,  6,  c,  d,  e,  h,  m,  p,  y  w  se  definen  en  la  tabla  12.1.  Me¬ 
diante  la  reordenación  de  la  ecuación  (12.3.12)  se  obtiene 

G(y¡,  u¡.  y¡.i,  u¡.i)  -  (y„i  -  y,  -  a")  +  (u,  +  u,„  +  V)  (12.3.22) 

+  ^  (uf.,  +  &  u¡,i  +  &  u,  -  uf  +  tf)  +  ^  (Su  +Sf¡„  +  h') 

+  Ax?/u,  +  +  „  ,j_  o  (12.3.22) 

2g  \A¡  A,„  / 

donde  las  constantes  a,  b‘,  c  ,  d',  e'.  A',  y  m  ,  se  definen  en  la  tabla  12.2.  En 
forma  similar,  la  condición  de  frontera  aguas  abajo  [Ec.  (12.3.19)]  puede  reor¬ 
denarse  para  dar 

Ph  (y»  un)  m  ya  -  M“n)  “  0  (12.3.23) 

Las  ecuaciones  (12.3.20)  a  (12.3.23)  son  entonces  las  ecuaciones  en  diferencias 
finitas  que  se  aproximan  a  las  ecuaciones  diferenciales  parciales  regidas  el  flu¬ 
jo  no  permanente  y  las  condiciones  de  frontera  aguas  arriba  y  abajo.  Por  con¬ 
veniencia,  las  ecuaciones  en  diferencias  finitas  se  pueden  agrupar  como  sigue: 

Go(yi,  u,)  -  0 

Wyi.«»i.yi.“s>  ■  o 
O  Ah,  ut.  yi.  “i)  “  o 


F¡(y¡.  Ub  yin.  u¡*i)  “  0  (12.3.24) 

0,iy¡,  u¡,  y¡,i,  u,„)  -  0 


Fu- i(yw-i.  Uj»-i,yjfc  uN)  =  0 
Gi»-i(y»-u  “*  -  u  y».  “»)  “  o 
F/Afu,  Un)  =  o 

La  ecuación  (12.3.24)  es  un  sistema  de  2N  ecuaciones  algebraicas  no  lineales, 
con  2 N  incógnitas.  Por  tanto,  se  completó  el  primer  paso  del  proceso  de  so¬ 
lución. 
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TABLA  12.1  Definición  de  las  consumes  de  la  ecuación  (12.3.21) 


Constante 

Definición 

a 

«  -  -  <yl..  +  y¡) 

b 

b  ■  uí  +  u¡* i 

c  -  yí.i  -  y í 

d 

d  -  ^  (yí.i  -  yí)  (uí  +  uí.,) 

t 

h 

" 

' 

w 

i  .  i 

No  se  dispone  de  métodos  rutinarios  para  la  solución  de  ecuaciones  alge¬ 
braicas  no  lineales.  Amein  y  Fang  (19701.  y  Amein  y  Chu  (1975)  recomiendan 
resolver  el  sistema  de  ecuaciones  designado  como  la  ecuación  (12.3.24),  por 
medio  de  un  método  generalizado  de  iteración  de  Newton  (Ralston.  1965).  En 
esta  técnica,  se  asignan  valores  de  tanteo  a  las  incógnitas.  La  sustitución  de 
estos  valores  de  tanteo  en  un  sistema  de  ecuaciones.como  el  de  la  ecuación 
(12.3.24).  causa  comúnmente  que  el  lado  izquierdo  de  la  ecuación  no  sea  cero. 

TABLA  12.2  Definición  de  las  constantes 
de  la  ecuación  (123.22) 

Constante _ Definición 

«■  o-  -  yi„  +  y? 

v  v--  <u¡„  +  uí) 

c-  **  “  “¡"I 

d-  <e  -  -  2u¡ 

f  “  U¡4l  —  (UÍ)' 

w  fc'-sí..,  +  si 
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A  este  valor  no  nulo  se  le  denomina  residuo,  y  la  solución  se  obtiene  al  ajustar 
los  valores  —obtenidos  por  tanteo—  de  las  variables  hasta  que  se  desvanezca 
el  residuo. 

Para  demostrar  la  aplicación  de  la  técnica  de  solución  iterativa  de  Newton 
para  el  flujo  no  permanente,  supóngase  que  los  valores  de  las  incógnitas  se 
han  aproximado  hasta  el  tanteo  k.  Por  tanto,  se  desea  llevar  el  proceso  a 
través  del  tanteo  *  +  1.  Cuando  se  sustituyen  los  valores  de  las  variables  has¬ 
ta  el  ciclo  k  en  la  ecuación  (12.3.24),  el  lado  derecho  de  estas  ecuaciones  se  con¬ 
vierte  en  los  residuos,  al  final  del  paso  iterativo  k,  o 

G<¿y¡.  u{)  -  Rít 
Fi(yí.uí.y},«i)-«,. 

Gibí,  u{,  yi,  ui)  -  m,t 


F¡(y?,  u?,  yf.i.  uf.i)  -  R¡\  ¡  (12.3.26) 

G,<y?,  u?.  y*.  ..uf,,)  -  *4., 


Fn- i  (yír-i.  “ír-i,  y».  Un)  -  R*  n-i 


Fu  (yÑ.  ün)  -  R)-.  w 


donde  el  superindice  identifica  al  ciclo  de  iteración.  Entonces, según  la  técni¬ 
ca  de  iteración  generalizada  de  Newton  usada  por  Amein  y  Fang  (1970),  los 
residuos  y  las  derivadas  parciales  están  relacionados  por 


-Ri, 


j-1  <*yi  +  -J-1  ¿“i  +  r- 1  iy,  +  — 1  du¡  -  -R^i 
dy,  Su,  iy,  '  áuj 

dG,  dG,.  dG,  dG,.  M 

á7dy'  +  diT  +  dyt  +  T~ dut  =  ~R°-' 
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-ttj, 


donde 


dy i  -  A"  -  yi 

du,  -  uf*1  -  u* 


dy, 

du, 


yf'-yt 

u¡"  —  uf 


(12.3.27) 


dya  -  yti"  ~ 

du„  -  utí'  - 


A 

Un 


c¡6n  (12.3.26).  Los  coeficientes  son  los  valores  de  las  funciones  F  y  C  en  cada 
ciclo  de  iteración.  Las  derivadas  parciales  requeridas  pueden  encontrarse  al 
derivar  la  ecuación  (12.3.21)  y  (12.3.22)  o 

3F>  ,  1 41 ,  ,  ..  1  At  , 

¿T  ■  1  “  4Ü  +  W  +  («i.i  -  u,  +  e) 

í.  A,  dT,\  qAtdT , 

'  TÍ  <¡yj  ~  2  Tf  dy,  (12.3.28) 


f,  AuidT^A  qM-dT^ 

V  rf7,  dy¡J  2  Tf.,  dy.., 

9Fi  lAt  .  1  Al  {A,  ,  Am\  ,  m  At 

Sí  ‘  ¡E***'  ~  *  +  C)  +  T¿J  +  7  SI 


Aj  Q  2*  Af 


Es  necesario  hacer  seis  comentarios  y  precauciones  respecto  a  los  esquemas 
de  diferencias  finitas  implícitos  para  la  solución  de  problemas  de  flujo  no  per¬ 
manente.  Primero,  Amein  y  Chu  (1975)  notaron  que  la  técnica  implícita  de  di- 
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ferencias  finitas  centradas,  analizada  con  gran  detalle  aqui,  es  precisa  y 
estable  para  flujos  que  varían  gradualmente.  Aun  asi,  este  esquema  de  dife¬ 
rencias  produce  oscilaciones  numéricas,  en  ciertas  condiciones  de  transi- 

Segundo,  Amein  y  Chu  (1975)  también  notaron  que.  más  Q,  u  es  la  variable 
dependiente  preferida  en  las  ecuaciones  fundamentales,  ya  que  Q  es,  en  gene¬ 
ral,  una  función  más  suave  de  x  y  í.  Por  ejemplo,  entre  dos  secciones  adyacen¬ 
tes,  el  área  y  la  velocidad  media  pueden  cambiar  significativamente,  mientras 
que  el  valor  de  Q  —que  es  el  producto  del  área  y  la  velocidad  media—  cambia¬ 
rla  suavemente.  Si  se  emplea  Q  como  la  variable  dependiente,  entonces  las 
ecuaciones  fundamentales  son 


3Q 

dx 


dA 

at 


i?Q  +  li.(2ú 

a  at  Aax\A¡ 


(12.3.36) 

(12.3.37) 


Tercero,  Price  (1974)  comparó  cuatro  métodos  numéricos  para  el  tránsito 
de  avenidas:  o)  el  método  de  tresbolillo*  explícito  (Liggett  y  Woolhiser, 
1967),  ó)  el  método  de  dos  pasos  explícitos  de  Lax-Wendroff  (e.g„  Liggett  y 
Woolhiser,  1967),  c)  el  método  implícito  de  cuatro  puntos  de  Amein,  y  d )  el 
método  de  malla  fija  de  características  (Baltzer  y  Lai,  1968).  Esta  investiga¬ 
ción  concluyó  que  los  cuatro  métodos  eran  precisos  y  que  el  de  diferencias 
de  cuatro  puntos  de  Amein  y  Fang  (1970)  es  el  más  eficiente  para  problemas 
de  tránsito  de  avenidas.  Price  (1974)  además  notó  que  la  precisión  óptima 
se  obtiene  con  este  método  cuando  se  elige  el  incremento  de  tiempo  igual  apro¬ 
ximadamente  al  incremento  de  espacio  dividido  por  la  velocidad  de  onda  cine- 


Cuarto,  en  mucho  de  los  modelos  estándar  de  flujo  no  permanente,  se  em¬ 
plean  esquemas  de  diferencias,  similares  al  tratado  aqui  e.g.,  el  del  National 
Weather  Service  (Fread.  1978)  y  el  del  USGS  (Schaffranek,  et  al.,  1981).  Mu¬ 
chos  de  estos  modelos  usan  lo  que  se  conoce  como  esquema  de  cuatro  puntos 
pesado.  Se  favorece  esa  técnica  numérica,  ya  que  puede  emplearse,  sin  tener 
problemas  de  incrementos  desiguales  de  distancia,  además,  se  pueden  contro¬ 
lar  sus  características  de  estabilidad-convergencia.  En  el  esquema  pesado,  el 
plano  continuo  x  -  t  —las  derivadas  en  el  tiempo  en  el  plano  continuo  x  - 1— 
se  especifican  en  una  forma  similar  a  la  ecuación  (12.3.10),  pero  las  deriva¬ 
das  espaciales  se  aproximan  por  un  cociente  de  diferencia  finita  proporcionado 
entre  dos  lineas  adyacentes  de  tiempo,  según  los  factores  de  peso  6  y  1  -  8 
(Fig.  12.5),  donde  8  =  At’/Ar.  Para  una  función  arbitraria 

*  ((Nota  del  traductor  en  inglés  es  leapfrogt]. 
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ar  a  ...  ...  i  -  $  : 

^  ^  (T|*1  -  r'  )  +  (Tí.,  -r¡)  (12.3.39) 

Las  variables  que  no  son  derivadas  se  aproximan  de  manera  similar,  o 

r  -  \  (rí*1  +  rj:í)  +  (ri  +  rj.,)  (12.3.40) 

Cuando  B  =  1,  se  forma  un  esquema  implícito  completo,  que  es  semejante  al 
empleado  por  Amein  y  Chu  (1975).  Se  obtiene  un  esquema  centrado  —similar 
al  descrito  con  detalle  en  este  capitulo—  cuando  0  =  0.5.  Si  8  =  0,  se  tiene  un 
esquema  explícito.  Fread  (1975a)  examinó  la  influencia  del  factor  de  peso  en 
la  estabilidad  y  convergencia,  asimismo  concluyó  que  la  precisión  del  cálculo 
decrece  a  medida  que  B  se  aleja  de  0.5  y  se  acerca  a  1.0.  El  efecto  sobre  la  preci¬ 
sión  es  más  pronunciado  al  aumentar  el  incremento  de  tiempo.  Fread  (1978) 
recomendó  un  valor  8  —  0.55,  ya  que  este  valor  del  parámetro  de  pesominimi- 
za  la  pérdida  de  precisión  y  también  evade  las  inestabilidades  bajo  algunas 
de  las  condiciones  transitorias  reportadas  por  Amein  y  Chu  (1975),  Baltzer  y 
Lai  (1968),  y  Fread  (1975b). 

Sexto,  Price  (1974)  notó  —y  Fread  (1975b)  coincide-  que  el  método  implí¬ 
cito  descrito  en  esta  sección  puede  ser  impreciso  cuando  la  avenida  excede  la 
capacidad  del  canal  y  se  propaga  encima  de  los  taludes,  o  sobre  la  llanura  de 
inundación.  En  esta  situación,  la  velocidad  de  propagación  de  la  onda  de  la 
avenida  es  diferente  para  el  flujo  del  canal  que  está  relacionada  con  el  flujo 
sobre  los  taludes,  causados  por  las  diferentes  propiedades  hidráulicas  entre 
las  dos.  Adicionalmente,  Fread  (1975b)  notó  que  cuando  el  canal  "meandrea" 
a  través  de  la  llanura  de  inundación,  el  tiempo  de  traslado  de  la  onda  puede 
cambiar  como  consecuencia  de  la  diferencia  de  longitud  entre  los  dos  tramos. 


FIGURA  12.5  Red  de  puntos  en  el  plano  x  - 1. 
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12.4  GENERALIZACIÓN  DEL  ESQUEMA  IMPLICITO  DE  CUATRO  PUNTOS 
De  los  comentarios  anteriores  respecto  a  la  aproximación  implícita  de  cuatro 
puntos,  el  último  que  se  refiere  al  flujo  sobre  los  taludes  es  crucial  desde  un 
punto  de  vista  práctico.  La  forma  modificada  de  las  ecuaciones  de  St.  Venant 
desarrolladas  por  (Fread  1975b,  1976, 1982)  para  estudiar  el  flujo  sobre  los  ta- 


donde  A  =  sección  transversal  activa  de  flujo 

A„  =  sección  transversal  inactiva  o  fuera  del  canal 
S,  =  pendiente  de  la  expansión-contracción 
L  =  efecto  en  la  cantidad  de  movimiento  del  flujo  lateral -supuesto 
en  este  análisis-  que  entra  o  sale  de  manera  perpendicular  a  la 
dirección  del  flujo  principal 

El  término  L  tiene  la  siguiente  forma:  1)  entrada  lateral.  L  =  0;  2)  descarga 
lateral  por  infiltración,  L  =  -O.Sq  Q/A;  y  3)  descarga  lateral  masiva,  L  =  -q 
Q/A.  Nótese,  en  este  contexto,  que  el  término  almacenamiento  fuera  del  canal 
indica  las  áreas  donde  la  velocidad  en  el  sentido  longitudinal  son  despre¬ 
ciables  respecto  a  las  del  canal  principal.  Los  ejemplos  de  zonas  muertas  pue¬ 
den  incluir  a  ensenadas,  barrancos,  llanuras  de  inundación  con  mucha 
vegetación  y  tributarios  que  conectan  con  el  canal,  pero  que  no  le  pasai  gasto. 

Como  antes,  la  pendiente  de  fricción  en  la  ecuación  (12.4.2),  S?  se  estima 
a  partir  de  la  ecuación  de  Manning  para  flujo  uniforme  o 


(12.4.1) 

(12.4.2) 


Si 


(12.4.3) 


donde  R  =  radio  hidráulico  de  la  sección  transversal  activa  o 


donde  T  =  ancho  superficial  de  la  se 
en  la  ecuación  (12.4.2)  está  dado  por 


k  A  (Q/A)1 
2gAx 


El  término 


S, 


(12.4.4) 


donde  i  =  coeficiente  de  expansión-contracción  (e.g.,  Morris  y  Wiggert, 
1972)  y  MQ/Af  =  diferencia  entre  la  velocidad  media  de  dos  secciones  adya¬ 
centes  separadas  por  una  distancia  úx. 
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Las  ecuaciones  (12.4.1)  y  (12.4.2)  se  modifican,  para  tomar  en  cuenta  las  dife¬ 
rencias  en  las  propiedades  de  la  onda  de  avenida  del  flujo,  éste  se  presenta 
simultáneamente  en  las  secciones  del  canal  y  en  la  llanura  de  inundación  (Fread 
1975b,  1976,  1982),  o 

+  +  +  i_9,0  (124B) 


9Q  HK&/A,)  ¿HffffM,) 


donde  los  subíndices  c,  I  y  r  representan  el  canal,  la  llanura  de  inundación  iz¬ 
quierda,  y  la  llanura  de  inundación  derecha,  respectivamente.  Los  paráme¬ 
tros  K„  K„  y  K,  se  emplean  para  repartir  el  gasto  Q  en  gasto  del  canal,  gasto 
en  la  llanura  de  inundación  izquierda  y  gasto  en  la  llanura  de  inundación  dere¬ 
cha.  Estos  parámetros  tienen  las  siguientes  definiciones 


'  1 +  *,  +  *, 

*,«1,  fe)  m,M> 

’  ‘-l-íltsffef  m‘"> 

Los  términos  de  la  pendiente  de  fricción  en  la  ecuación  (12.4.6)  están  dados 


(12.4.14) 
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En  la  ecuación  (12.4.5)  la  variable  A  es  el  área  transversal  total  o 

A  =  A,  +  A,  +  A,  +  4,  (12.4.15) 

donde  A0  =  área  de  almacenamiento  fuera  del  canal  (inactiva). 

Las  ecuaciones  112.4.5)  y  (12.4.6)  constituyen  un  sistema  de  ecuaciones  dife¬ 
renciales  parciales  del  tipo  hiperbólico  que  deben,  en  el  caso  general,  resolver¬ 
se  numéricamente  (e.g„  por  un  esquema  implícito  de  cuatro  puntos). 
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puesto  de  N  ramas,  la  continuidad  requiere  que 

¿  ft  -  Wt  (12.5.1) 

donde  Wt  es  un  gasto  externo  especificado  en  el  nodo  k. 

Adicionalmente,  la  elevación  en  el  entronque  debe  tener  un  solo  valor.  Para 
un  entronque  con  n  ramas. 

y,  -  y¡,i  para  i  -  1, 2, ....  (N  —  1)  (12.5.2) 

Por  ende,  en  cualquier  entronque  interno  de  N  ramas  se  tiene  una  ecuación 
de  continuidad.  (Ec.  (12.5.1))  y  (ftf  -  1)  ecuaciones  que  especifican  la  compatibi¬ 
lidad  de  elevaciones  (Ec.  (12.5.2))  que  deben  satisfacerse.  En  la  figura  12.6  se 
muestra  una  red  típica  de  nodos  para  un  ejemplo  hipotético. 

La  solución  de  las  ecuaciones  fundamentales  del  flujo  no  permanente  y  las 


modelos,  con  un  alto  grado  de  disipación  convergirán  más  rápido  que  los  mo¬ 
delos  de  sistemas  con  bajo  grado  de  disipación  de  energía  (Lai,  1966a,  1966b). 
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durante  condiciones  permanentes,  o  casi  permanentes,  de  flujo.  Si  se  dispone 
de  este  conjunto,  puede  determinarse  el  coeficiente  de  fricción  simplemente 
a  partir  de  la  ecuación  de  Manning  o  Chezy  para  flujo  uniforme.  En  este  mo¬ 
mento  se  harán  varios  comentarios  sobre  el  procedimiento  de  calibración: 

1.  El  empleo  de  un  coeficiente  de  fricción  demasiado  pequeño  reduce  la  resis¬ 
tencia  al  flujo  y  aumenta  la  cantidad  de  movimiento  o  inercia.  Las  simula¬ 
ciones  resultantes  tendrán  picos  que  son  demasiados  altos,  y  puntos 
mínimos  que  serán  demasiado  bajos.  En  general,  también  se  presenta  un 
desfasamiento  que  tal  vez  no  se  desee.  El  uso  de  un  coeficiente  de  fricción 
demasiado  grande  tiene  los  efectos  opuestos  en  los  resultados  de  la  simu- 

2.  Los  registros  de  elevación  de  la  superficie  del  agua  pueden  ser  erróneos, 
como  consecuencia  de  errores  en  el  banco  de  nivel,  imprecisiones  en  el  le¬ 
vantamiento  topográfico  o  desplazamiento  de  la  estructura  de  medición. 
El  resultado  de  este  tipo  de  error  es  aumentar  o  disminuir  la  pendiente  de 
la  superficie  del  agua  a  través  del  tramo  en  que  éste  se  presenta.  Un  au¬ 
mento  en  la  pendiente  de  la  superficie  del  agua  causa  un  mayor  gasto  hacia 
aguas  abajo,  mientras  que  una  disminución  de  la  pendiente  de  la  superficie 
del  agua  tiene  el  efecto  opuesto. 

3.  El  empleo  de  una  sección  transversal  demasiado  grande  produce  picos  y 
vados  magnificados,  mientras  que  el  de  una  demasiado  pequeña  tiene  el 
efecto  opuesto. 

4.  Algunos  consideran  al  factor  de  peso  $  [Ec.  (12.3.39)]  como  una  variable  de 
calibración  (véase  p.  ej„  Schaffranek,  et  al,  1981).  Los  valores  apropiados 
de  6  parecen  encontrarse  entre  los  valores  0,6  sis  1.0.  Los  valores  de  0 
que  sean  menores  de  0.6  pueden  provocar  inestabilidades.  Nota:  este  pro¬ 
blema  se  mencionó  anteriormente  en  la  sección  12.3,  además,  Fread  (1978) 
recomienda  que  0  =  0.55.  Schaffranek.  et  aL,  (1981)  notaron  que  si  bien 
0  =  1.0  proporciona  la  mayor  estabilidad  calculatoria,  también  ocasiona  un 
amortiguamiento  de  la  onda  calculada. 

Schaffranek,  et  al.,  (1981)  notaron  que  la  calibración  de  modelos  de  flujo  no 
permanente  puede  variar  desde  simple  hasta  difícil,  según  sea  la  complejidad 
del  régimen  de  flujo  simulado  y  la  interconecdón  de  canales  dentro  del  proto¬ 
tipo.  Las  redes  de  canales  en  las  que  el  gasto  sólo  tiene  una  trayectoria  entre 
dos  ubicaciones  son,  a  menudo,  más  fácil  de  calibrar  que  las  redes  de  canales 
donde  el  gasto  puede  usar  más  de  una  ruta  entre  dos  ubicaciones.  En  esta  úl¬ 
tima  situación,  quizá  aparezcan  circulaciones  erróneas  que  hagan  inútil  el 
modelo. 

Como  puede  discernirse  del  estudio  anterior,  la  determinación  del  valor  óp¬ 
timo  del  coeficiente  de  fricción  es  el  objetivo  principal  en  la  calibración  de  un 
modelo  de  flujo  no  permanente  unidimensional.  Un  modelo  obvio,  y  muy  usa- 
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do  para  lograr  esto,  es  el  de  una  técnica  de  tanteo,  en  la  que  las  ecuaciones  de 
régimen  se  resuelven  repetidamente  para  valores  diferentes  del  coeficiente 
de  fricción.  El  valor  de  este  coeficiente  que  produce  el  mejor  ajuste  -medido 
por  algún  criterio  de  bondad  de  ajuste—  entre  los  valores  medidos  y  los  simu¬ 
lados,  es  el  valor  óptimo.  Esta  búsqueda  por  tanteo  para  los  valores  óptimos 
puede  ser  tediosa,  difícil,  y  costosa.  Además,  en  el  caso  de  un  macelo  de  un 
sistema  de  ríos,  Fread  y  Smith  (1978)  han  notado  que  la  modificación  del  va¬ 
lor  del  coeficiente  de  fricción  en  un  tributario  puede  afectar  el  flujo  aguas  arri¬ 
ba  y  abajo  del  tributario  en  el  tronco  principal  del  rio,  asi  como  al  flujo  en 
los  otros  tributarios.  Esto  es  particularmente  cierto  en  ríos  con  tributarios 
importantes  y/o  cuando  la  pendiente  del  rio  es  pequeña,  e.g..  2  ft/milla  (0.38 

En  general,  la  determinación  de  los  valores  de  los  parámetros  en  un  conjun¬ 
to  de  ecuaciones  diferenciales  parciales,  para  un  conjunto  dado  de  condiciones 
de  frontera  e  iniciales,  se  le  denomina  problema  inverso.  Fread  y  Smith  (1978) 
han  desarrollado  una  metodología  de  optimización  para  la  determinación  del 
coeficiente  de  fricción  en  modelos  de  flujo  no  permanente  unidimensionales. 
En  este  método  se  supone  que  el  coeficiente  de  fricción  cambia  con  el  nivel 
y  el  gasto  en  el  canal  pero  no  es  una  función  de  la  distancia  longitudinal.  El 
criterio  de  bondad  de  ajuste  empleado  por  Fread  y  Smith  (1978)  es  la  minimi- 
zación  del  valor  absoluto  de  la  suma  de  las  diferencias  entre  los  valores  obser¬ 
vados  y  los  simulados  de  las  elevaciones  o  gastos. 

En  su  desarrollo,  Fread  y  Smith  (1978)  supusieron  que  el  flujo  estaba  regido 
por  las  ecuaciones  (12.4.1)  y  (12.4.2)  con  la  pendiente  de  fondo  dada  por  la  ecua¬ 
ción  (12.4.3).  Estos  investigadores  supusieron  además,  que  estas  ecuaciones 
se  resolvían  por  un  esquema  no  lineal  pesado  de  cuatro  puntos,  y  que  se  espe¬ 
cificaban  las  siguientes  condiciones: 

1.  La  condición  inicial  era  la  especificación  de  los  niveles  y  los  gastos  en  to¬ 
dos  los  nodos  del  cálculo  en  el  tramo  A-B  (Fig.  12.7). 

2.  La  condición  de  frontera  de  aguas  arriba  es  un  hidrograma  conocido  o 

Qa  -  Q'a(í)  (12.6.1) 

3.  La  condición  de  frontera  de  aguas  abajo  es  una  gráfica  de  niveles  o 

y,  -  /i(t)  (12-6-2) 

4.  Se  conocen  todas  las  entradas  y  salidas  laterales. 

Nótese  que  al  especificar  un  hidrograma  en  la  frontera  aguas  arriba  se  to¬ 
man  en  cuenta  todas  las  perturbaciones  que  ocurren  aguas  arriba  del  tramo 
A-B  que  pudieran  afectar  el  flujo  en  el  tramo  A-B.  Al  especificar  la  condición 
de  frontera  de  aguas  abajo,  se  toman  en  cuenta  todas  las  perturbaciones  que 
se  presentan  aguas  abajo  del  tramo.  Finalmente,  como  se  notó  arriba,  el  coefi- 
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min,(Sr)  -  |lj  S>|  -  |Xj  ¿  -  yi)|  (12.6.3) 

donde  Mj  =  número  total  de  niveles  asociado  con  los  gastos  en  el  estrato;'. 
Dentro  de  cada  estrato  es  conveniente  minimizar  la  función  objetivo  para  el 
estrato  S¡  donde 

sim  ¿¿(ía -ri)  (12.6.4) 


FIGURA  12.8  Relación  funcional  típica  n(Q|  para  cada 
A-B  (Fig.  12.7).  [Fread  y  Smith,  197 8.) 


RUJO  GRADUALMENTE  VARIADO  NO  PERMANENTE  591 


Nótese  que,  ya  que 

la  minimización  de  S,  para  cada  estrato  da  como  resultado  el  valor  mínimo 

deSP  ,  .  .  .  . 

La  función  objetivo  para  el  estrato  j  puede  expresarse  en  la  siguiente  lorma 
funcional. 

min  S¡  {y aí  \n,  (5,)1);  /  -  1, 2,  ....  J  (12.6.6) 

donde  S,  =  una  función  de  los  niveles  medidos  y  estimados  en  la  frontera  de 
aguas  arriba.  Según  Fread  y  Smith  (1978)  una  forma  equivalente  de  la 
ecuación  (12.6.7)  es 

S,ty4j[»jflJi)]}-0:  (12.6.7) 

Si  se  expresa  la  ecuación  (12.6.4)  o  (12.6.6)  en  la  forma  de  la  ecuación  (12.6.7), 
puede  emplearse  un  algoritmo  tipo  gradiente  Newton-Raphson  para  mejorar 
la  estimación  de  n($),  de  tal  forma  que  se  minimice  la  función  objetivo.  Con 
estas  definiciones,  la  solución  es  como  sigue: 

1.  Se  estiman  los  valores  iniciales  de  la  función  n(5>.  Estos  valores  iniciales 
pueden  ser  compUcadas  adivinanzas  o  el  resultado  de  la  aplicación  de  la 
ecuación  de  Manning  a  los  datos  de  la  condición  de  frontera;  e.g„ 


1  *  *ARV>  ( y aí  -  yaA 

“  +  V  Ax  I 


donde  el  superindice  en  el  coeficiente  de  fricción  de  Manning  denota  el  nú¬ 
mero  de  iteraciones  y  Ax  es  la  distancia  entre  las  estaciones  A  y  B.  Si  las 
estimaciones  iniciales  se  desvían  significativamente  de  los  valores  ópti¬ 
mos,  quizá  los  pasos  que  siguen  el  esquema  de  cálculo  no  converjan. 


2.  Se  resuelven  las  ecuaciones  fundamentales;  i.e.,  ecuaciones  (12.4.1),  (12.4.2), 
(12.6.1),  (12.6.2). 


3.  Se  evalúa  la  función  objetivo:  la  ecuación  (12.6.3),  para  cada  estrato  de 
gasto. 

4.  Se  estiman  valores  mejorados  para  la  función  n(Q).  Si  *  =  1,  entonces 

„j.i  _  „j i:00  ~  01  $  para  j  -  1,2,  ...,J  (12.6.9) 


para1;  =  1, 2,  (12.6.10) 
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5.  En  este  momento,  se  evalúa  la  fundón  objetivo  y  se  emplean  las  siguientes 
desigualdades  para  determinar  si  se  necesitan  iteraciones  adidonales.  Si 

#  -  ^  ¿  S*  < «  (12.6.11) 

o  S)-  >  S}-'  (12.6.12) 

donde  <  es  un  criterio  de  convergenda,  entonces  se  ha  encontrado  un  valor 
óptimo  de  la  fundón  n($). 
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SINOPSIS 

En  este  capitulo  se  discuten  los  flujos  clasificados  como  rápidamente  va¬ 
riados  no  permanentes.  Este  tipo  de  flujo  puede  producirse  como  conse¬ 
cuencia  de  la  operación  brusca  de  estructuras  de  control,  de  la  acción 
de  las  mareas,  la  ruptura  catastrófica  de  una  presa,  o  un  flujo  supercritlco 
en  un  canal  con  pendiente  fuerte  en  el  tirante  normal  (olas  crecientes). 
El  capitulo  comienza  con  un  tratamiento  analítico  de  las  ondas  elementa¬ 
les.  que  incluye  un  tratamiento  detallado  del  problema  de  ruptura  de 
presa,  hace  hincapié  en:  las  técnicas  que  don  estimaciones  de  los  tiran¬ 
tes  aguas  abajo  del  flujo,  las  técnicas  para  la  determinación  de  la  forma¬ 
ción  de  olas  crecientes,  los  métodos  para  determinar  donde  se  formarán 
las  olas  crecientes  y  en  la  técnica  pora  la  estimación  de  la  altura  resul¬ 
tante  de  Id  ola  creciente. 


13.1  INTRODUCCIÓN 

Como  se  notó  en  el  capitulo  anterior,  muchos  de  los  fenómenos  que  revisten 
gran  importancia  para  el  ingeniero  hidráulico  involucran  flujos  no  permanen¬ 
tes.  El  término  flujo  rápidamente  variado  no  permanente  se  refiere  a  flujos  en 
los  que:  la  curvatura  de  la  onda  es  pronunciada,  el  cambio  del  tirante  en  el 
tiempo  es  rápido,  la  aceleración  vertical  de  las  partículas  del  agua  es  signifi¬ 
cativa  en  comparación  a  la  aceleración  total  y  el  efecto  de  fricción  de  las  fron¬ 
teras  se  puede  despreciar.  Algunos  ejemplos  de  flujo  rápidamente  variado  no 
permanente  son:  la  ruptura  catastrófica  de  una  presa,  las  ondas  de  mareas  y 
las  ondas  que  pueden  producirse  con  la  operación  brusca  de  estructuras  de 
control,  como  las  compuertas. 


13.2  ONDAS  ELEMENTALES  * 

Si  la  onda  se  produce  por  acción  de  mareas  (e.g.,  el  rio  Sevem  de  Inglaterra 
o  el  Chien  Tang  en  la  República  Popular  China)  se  le  denomina  onda  de  marea. 
Como  ejemplo  elemental,  considérese  una  onda  positiva  que  se  produce  al  ce¬ 
rrar  en  forma  rápida  y  parcial  una  compuerta  en  un  canal  rectangular  horizon¬ 
tal  sin  fricción  (Fig.  13.1a).  En  esta  figura  se  supone  que  el  observador  no  se 
mueve  y  ve  el  paso  de  la  onda;  claramente,  esto  es  por  definición  un  fenómeno 
no  permanente,  ya  que  el  observador  presencia  un  cambio  en  el  tirante  en  fun¬ 
ción  del  tiempo.  En  la  figura  13.16  se  ha  transformado  el  sistema  de  coordena¬ 
das  a  un  sistema  que  se  traslada  en  la  dirección  del  movimiento  de  la  onda. 


•  Nota  del  traductor  en  este  capitulo  ae  usará  el  término  onda  como  el  equivalente  a  “surge" 
en  inglés.  En  este  sentido  onda  quiere  dedr  un  frente  de  ondas  que  se  desplara  en  el  canal  produ- 
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a  la  velocidad  de  la  onda.  Esta  figura  equivale  a  que  el  observador  se  estuviese 
moviendo  con  la  onda,  asi  que  al  observador  el  fenómeno  le  parece  estaciona¬ 
rio.  La  ecuación  de  continuidad  para  flujo  permanente  aplicada  a  la  figura 
13.16  da 


Al  aplicar  la  ecuación  de  cantidad  de  movimiento  a  la  figura  13.16  se  obtiene 

rj-ij  -  jyi(«i  +  e)(“j  +  «-*,-«) 

O  5  (yf  -  -  -  yi(u,  +  c)(u,  -  u.)  (13.2.2) 
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Respecto  a  la  ecuación  (13.2.3).  se  deben  tomar  en  cuenta  las  siguientes  obser¬ 
vaciones: 

1.  A  medida  que  y,  tiende  a  y„  Le.,  la  altura  de  la  onda  se  vuelve  incremen- 
tal),  la  ecuación  (13.2.3)  se  convierte  en 

u,  +  e  «  Vgy, 


Además,  si  el  agua  no  se  mueve,  entonces 

c-VÉ 

0  lm7ñ 


que  es,  por  definición,  el  número  de  Froude. 

2.  Si  c  =  0,  entonces  la  ecuación  (13.2.3)  es  análoga  a  las  derivadas  para  el 
salto  hidráulico  en  el  capitulo  3  Le.,  las  ecuaciones  (3.2.4)  y  (3.2.5).  Por  en¬ 
de,  una  onda  positiva  se  puede  considerar  como  un  salto  hidráulico  en  mo¬ 
vimiento. 


EJEMPLO  13.1 

Un  canal  horizontal  sin  fricción  con  3.0  m  (9.8  ft)  de  ancho  tiene  un 
gasto  de  18  m’/s  (640  ftJ/s)  con  un  tirante  de  2.0  m  (6.6  ft).  Si  el  gasto 
se  reduce  bruscamente  a  12  m’/s  (420  ft’/s),  estímese  la  altura  y  la 
velocidad  de  la  onda  resultante.  Este  ejemplo  fue  presentado  por  pri¬ 
mera  vez  por  Streeter  y  Wyfie  (1975). 


Solución 

Según  los  datos  del  problema 


y 

además 


o  2.0  m  (6.6  ft) 

-  3.0  m/s  (9.8  ft/s) 


q,  -  utf,  -  j  -  -  4.0  (mVs)/m  [43  (ft7s)/ft) 

si  se  desarrolla  la  ecuación  (13.2.1) 

u¡yi  +  yic  ■=  u¡y2  +  y¡c 
“¡yi  =  u, y,  +  c(y,  -  y,) 
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y  si  se  sustituye  da 

(3.0M2.0)  =  4.0  +  c(y,  -  2.0) 

6.0  -  4.0  +  c(y,  -  2.0) 

Al  resolver  las  ecuaciones  anteriores  para  la  celeridad  de  la  onda  se  tiene 


(13.2.4) 


Si  se  reordena  la  ecuación  (13.2.2)  da 

yi  -  y?  -  («i  +  cHu.  -  ut) 

y  al  sustituir  se  tiene 

yi-<2.0),-2(||)<c  +  3.0K3.0-ul) 
y?  -  (2.0)*  -  0.41(c  +  3.0H3.0  -  u,) 


Cuando  la  ecuación  (13.2.4)  se  sustituye  en  la  ecuación  anterior  para 
c  y  ua  =  4.0/yj  da 


Esta  ecuación  se  resuelve  por  tanteo,  y  se  encuentra  que 
y,  -  2.8  m  (9.2  ft) 

y  uj  ■  —  -  j-g  ”  1.4  m/s  (4.6  ft/s) 


Por  tanto,  la  altura  de  la  onda  es  0.80  m  (2.6  ft)  y  la  celeridad  o  veloci¬ 
dad  de  la  onda  es 


2  _  2 
y,  -  2.0  “  2.8  -  2.0 


2.5  m/s  (8.2  ft/s) 


La  onda  positiva  se  produce  con  frecuencia  el  disminuir  el  gasto  aguas  aba¬ 
jo.  mientras  que  la  onda  negativa  puede  originarse  por  un  aumento  en  el  gasto 
aguas  abajo.  En  la  figura  13.2a  se  muestra  una  onda  negativa  desde  el  punto 
de  vista  de  un  sistema  de  coordenadas  estacionarias,  y  la  figura  13.26  muestra 
la  misma  situación,  desde  un  punto  de  vista  de  un  sistema  de  coordenadas 
que  se  traslada  a  la  velocidad  de  la  onda.  Si  se  aplica  la  ecuación  de  continui¬ 
dad  entre  los  puntos  1  y  2  de  la  figura  13.26  se  obtiene 


(u  —  iu  —  c)(y  —  ¿y)  =  (u  —  c)y 
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y  al  desarrollarla 

-uiy  +  cty  -  yiu  -  yt  +  yu  +  tyiu 
Si  se  desprecia  el  término  Jy  Su,  la  ecuación  anterior  i 
dar 

(c  —  u)  íy  =  y  Su 
Su  m  e  -  u 

°  Sym  y 


=  uy  -  cy 

se  puede  simplificar  para 

(13.2.5) 

(13.2.6) 


La  ecuación  de  cantidad  de  movimiento  aplicada  al  volumen  de  control  defini¬ 
do  en  la  figura  13.26,  es 

Cuando  se  simplifica  esta  ecuación  y  se  desprecia  los  productos  de  cantidades 
pequeñas,  se  obtiene 


Sy- — -Su 


(b) 

FIGURA  1 3.2  a)  Onda  negativa  en  un  canal  rectangular 
sistema  de  coordenadas  estacionarias,  b)  Onda  negativa 
en  un  canal  rectangular;  sistema  de  coordenadas  móvil. 
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Al  igualar  las  ecuaciones  (13.2.61  y  (13.2.7)  y  al  resolver  para  c  da 
c  ~  u  _  g 
y  c-  u 
(c  -uf-gy 

o  C  -  u  ±  \fc  (13.2.8) 

La  ecuación  (13.2.8)  demuestra  que  la  velocidad  de  una  onda  elemental  en 
agua  quieta  es  -Jgy\  en  el  caso  de  una  onda  negativa  elemental,  su  celeridad 
es  ■Jgy  relativa  al  flujo. 

Si  se  elimina  c  de  las  ecuaciones  (13.2.6)  y  (13.2.7),  el  resultado  es 

*f-  +  \  fl  (13.2.9) 

dy  ~  V  y 

Por  ende,  dadas  las  condiciones  de  frontera  apropiadas,  se  puede  resolver  el 
problema. 


EJEMPLO  13.2 

Al  cerrar  una  compuerta  en  forma  parcial  se  produce  una  onda  negati¬ 
va  aguas  abajo  de  ésta.  Si  el  canal  es  rectangular  y  no  tiene  fricción, 
determínese  la  celeridad  de  la  onda  y  la  velocidad  del  flujo,  justo 
atrás  de  la  onda. 

Solución 

Hágase  referencia  a  la  figura  13.3;  antes  de  que  se  bajara  la  compuer¬ 
ta,  el  tirante  era  y0  y  la  velocidad  del  flujo  u*  Después  de  bajar  la 
compuerta,  el  tirante  es  y,  y  la  velocidad  u,.  Ya  que  la  onda  se  mueve 
en  la  dirección  coordenada  -Ex.  la  ecuación  (13.2.8)  es 
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Si  se  integra  esta  ecuación  y  se  elimina  la  constante  de  integración 
al  aplicar  las  condiciones  iniciales  da 

u  -  -  2Vg{Vy>  ~  Vy)  (13.2.10) 

La  celeridad  de  la  onda  está  dada  por  la  ecuación  (13.2.8)  como 
e  -  u+  V5y 

o,  al  sustituir  para  u 

c  -  u«  -  2\/ty»  +  3V&  (13.2.11) 

Si  se  baja  la  compuerta  en  el  tiempo  t  =  0.  entonces  la  posición  de  la 
onda  la  determina 


*  -  (uo  -  2\/í>»  +  3 Vgy)t  (13.2.12) 

le  elimina  y  de  las  ecuaciones  (13.2.11)  y  (13.2.12),  el  resultado  es 

-MH® 


EJEMPLO  13.3 

En  la  figura  13.3  la  compuerta  se  mueve  en  un  tiempo  t  =  0.  de  tal 
forma  que  el  gasto  se  reduce  en  un  50%.  Si  inicialmente.  Uj  =  20  ft/s 
(6.1  mis I  y  y»  =  10  ft  (3.0  m).  determínese  u„  y„  y  el  perfil  de  la  su¬ 
perficie  del  agua. 


Solución 

En  el  tiempo  t  =  0.  la  siguiente  relación  de  continuidad  es  válida: 

q  -  uoy»  -  20(10)  -  200  (ft7s)/ft  [18.6  (mVs)/m] 
donde  q  es  el  gasto  por  unidad  de  ancho  o  unitario.  Después  que  se 
baja  la  compuerta 

q  -  0.5(u<iyo)  -  0.5(200)  =  100  -  Btf,  (13.2.13) 
Según  la  ecuación  (13.2.10) 

u,  =  ug  —  2\/g(v'y»  -  Vñ) 
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o  -  20  -  2v^2(Vl0  -  Vñ)  (13.2.14) 

=  20  -  113(3.2  -  Vy,) 

Las  ecuaciones  (13.2.13)  y  (13.2.14)  deben  resolverse  simultáneamente 
por  tanteo  —o  por  alguna  otra  técnica—  para  determinar  los  valores 

y,  -  7.0  ft  (2.1  m) 

y  u,  -  14  ft/a  (4.3  m/a) 

La  forma  de  la  superficie  del  agua  está  dada  por  la  ecuación  (13.2.12)  o 

*-(«*•-  2\/*y»  +  V*yU 
y  -  (20  -  2\/32.2(10)  +  3\/323y)t 

-  (17\/y  -  16)t 

Uno  de  los  problemas  más  críticos  e  interesantes  en  el  tema  de  flujo  rápida¬ 
mente  variado  no  permanente  es  el  de  una  ruptura  catastrófica  de  presa.  Pue¬ 
de  obtenerse  una  solución  analítica  de  este  problema  cuando  se  supone  que 
existe  un  canal  horizontal  no  friccionante,  con  un  tirante  y0  en  un  lado  de  la 
compuerta  y  sin  agua  en  el  otro  lado  (Fig.  13.4a).  La  compuerta  se  quita  brus¬ 
camente.  Si  se  desprecian  las  aceleraciones  verticales,  entonces  u0  =  0,  y  va¬ 
ría  desde  ya  hasta  0,  y  la  velocidad  de  flujo  en  cualquier  sección  quedaría 
dada  por  la  ecuación  (13.2.10)  o 

u--2  VgiVñ-Vy)  (13.2.15) 

por  lo  que  la  forma  de  la  superficie  delagua  estaría  dada  por  la  ecuación 
(13.2.12)  o 

x  -  <3\/¿y  -  2  V&cH  (13.2.16) 

De  la  ecuación  (13.2.16).  se  determina  que  en  x  =  0  para  todos  los  t, 

u  -  Xy„  (13.2.17) 

Al  sustituir  esta  relación  en  la  ecuación  (13.2.15)  da 

u  -  -*  Vgyi,  (13.2.18) 

lo  cual  demuestra  que  la  velocidad  del  flujo  es  independiente  del  tiempo.  En 
esta  ecuación,  el  signo  negativo  indica  que  la  onda  se  mueve  hacia  aguas  arri¬ 
ba.  La  forma  de  la  superficie  del  agua  es  la  de  una  parábola  cóncava  hacia 
arriba  con  su  vértice  al  final  de  la  onda  (Fig.  13.46).  En  el  caso  de  una  ruptura 
real  de  la  presa,  esta  solución  puede  dar  una  estimación  burda  de  la  situación 
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verdadera,  en  la  que  la  fricción  y  la  aceleración  vertical  son  consideraciones 
importantes. 

Cuando  chocan  dos  ondas  que  viajan  en  direcciones  opuestas  (Fig.  13.5a), 
el  resultado  equivale  a  dos  nuevas  ondas  que  viajan  en  direcciones  invertidas 
(Fig.  13.56).  La  solución  se  puede  obtener  mediante  la  aplicación  de  los  princi¬ 
pios  de  continuidad  y  de  cantidad  de  movimiento  a  la  situación  mostrada  en 
la  figura  13.5c. 

Continuidad  (u1  +  c1)/  -  (u  +  cL)y  (13.2.19) 

(u*  +  e*)y*  =  (u  -  c*)y  (13.2.20) 


FIGURA  1 3.4  a)  Problema  de  la  ruptura  de  presa  antes  de  que  se  quite 
la  compuerta.  6)  Problema  de  la  ruptura  de  presa  después  de  que  se 
quitó  la  compuerta. 
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Cantidad  de  movimiento 

l(yV-/l  “  yV  +  e'Hu1-»)  (13.2.21) 

[y2  -  (y*)*l  -  y  (u*  +  c*)  (u  -  u")  (13.2.22) 
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ma  efectiva  en  la  elevación  del  fondo  se  representa  por  un  escalón  cuya  altura 
F  es  igual  a  la  pendiente  del  canal  multiplicada  por  la  longitud  del  tramo  (Fig. 
13.6a). 

Cuando  la  onda  llega  al  escalón  se  producen  dos  ondas  nuevas:  una  viaja 
aguas  arriba  y  otra  va  hacia  aguas  abajo  (Fig.  13.66).  Nuevamente,  el  proble¬ 
ma  puede  resolverse  aplicando  los  principios  de  continuidad  y  cantidad  de  mo¬ 
vimiento  (Fig.  13.6c)  o 

Continuidad 

(uL  +  cV  -  (u  +  cL)y  (13.2.23) 

(u*  +  c*)y*  -  (uL  -  c*)(y  +  F)  (13.2.24) 

Cantidad  de  movimiento 

(y1)*  -  y*  -  -  (ut  +  «Vfo4  -  “)  (13.2.25) 

2v* 

(y  +  F)J  -  (y*)’  -  (u*  +  c*)(ut  +  u")  (13,2.26) 

En  las  ecuaciones  anteriores  se  desconocen  u,  c*-,  uL,  c*.  y  y.  Por  ende,  se  tie¬ 
nen  cuatro  ecuaciones  con  cinco  incógnitas.  La  relación  requerida  para  resol¬ 
ver  el  problema  es 

uy  -  u Hy  +  F)  (13.2.27) 
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FIGURA  13.6  al  Onda  so¬ 
bre  un  escalón;  antes  de  su 
llegada,  6 I  Onda  sobre  un  es¬ 
calón;  después  de  su  llega¬ 
da.  c)  Onda  sobre  un  escalón 
reducida  a  flujo  permanente. 


neradas  dentro  del  vaso  por  derrumbes.  Middlebrooks  (1952)  describe  las 
fallas  de  presas  que  ocurrieron  en  los  Estados  Unidos  previas  a  1951;  Johnson 
e  Ules  (1976)  han  resumido  (alias  de  presas  en  todo  el  mundo. 

En  las  secciones  anteriores  se  presentó  y  discutió  una  solución  simplifica¬ 
da  del  problema  de  ruptura  de  presa.  Recuérdese  que  en  este  análisis  se  supu¬ 
so  que  la  estructura  completa  fallaba  en  forma  instantánea.  Aunque,  en 
general,  la  suposición  de  falla  instantánea  de  la  estructura  no  es  muy  realista, 
varios  investigadores  la  han  empleado  (véase,  por  ejemplo,  Stoker,  1957.  Su 
y  Barnes,  1970,  y  Sakkas  y  Strelkoff,  1973).  Otros  investigadores  (e.g.,  el 
Corpa  of  Engineers,  escritos  anónimos.  1960, 1961,  y  Fread.  1982)  han  recono¬ 
cido  que  la  formación  de  un  boquete  o  abertura  en  la  presa  es  un  fenómeno 
que  depende  del  tiempo.  En  la  discusión  que  sigue,  el  término  rúptura  o  bo¬ 
quete  se  empleará  para  referirse  a  la  abertura  que  se  forma  en  la  cortina  a  me¬ 
dida  que  falla  la  cortina. 

Las  cortinas  de  tierra  o  enroc amiento,  que  con  mucho  son  más  numerosas 
que  todas  las  otras  cortinas  juntas,  no  fallan  en  forma  completa  ni  instantánea. 
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Fread  (1982)  notó  que  una  ruptura  completamente  formada  en  una  cortina 
de  tierra  tiende  a  tener  un  ancho  b  que,  por  lo  general,  está  dentro  de  los  si¬ 
guientes  valores. 

hB<l<  3  hD  (13.3.1) 

donde  h¡¡  =  altura  de  la  cortina.  Para  cortinas  de  tierra,  el  ancho  de  la  ruptu¬ 
ra  es  menor  que  el  ancho  total  de  la  cortina.  Además,  la  formación  de  la  rup¬ 
tura  requiere  una  cantidad  finita  de  tiempo  que  puede  variar  desde  unos 
minutos  hasta  algunas  horas,  según  sea  la  altura  de  la  cortina,  los  materiales 
empleados  en  su  construcción,  el  grado  de  compactación  y  la  magnitud  y  du¬ 
ración  del  agua  que  se  derrama.  La  falla  por  entubamiento  se  presenta  en 
algún  punto  debajo  de  la  corona  de  la  cortina,  y  es  el  resultado  de  canales  in¬ 
ternos  que  se  forman  dentro  de  la  cortina  con  el  agua  que  se  escapa.  A  medida 
que  el  proceso  de  erosión  se  lleva  a  cabo,  se  forma  un  boquete  cada  vez  mayor; 
el  tamaño  de  este  boquete  aumenta  mucho  más  cuando  la  corona  de  la  cortina 
cae  a  la  larga  hacia  la  cavidad  producida.  Debe  notarse  en  este  momento  que 
las  presas  de  tierras  mal  construidas  y  los  terraplenes  que  hacen  la  función 
de  cortina  en  condiciones  extremas  (e.g„  terraplenes  de  ferrocarriles  y  pilas  de 
materiales  de  desecho)  pueden  fallar  en  minutos  y  tener  anchos  de  ruptura  cer¬ 
canos  al  limite  superior  definido  por  la  ecuación  (13.3.1),  o  aun  exceder  este 
limite.  También  debe  notarse  que  las  presas  formadas  por  escombros  de  de¬ 
rrumbes  tendrán  características  de  falla  que  pueden  diferir  en  forma  impor¬ 
tante  de  las  anotadas  arriba  para  presas  de  tierra  construidas. 

Las  cortinas  de  concreto  de  gravedad  también  tienden  a  fallar  con  rupturas 
parciales,  a  medida  que  una  o  más  de  las  secciones  monolíticas  de  concreto 
formadas  durante  su  construcción  se  ven  forzadas  a  separarse  por  la  acción 
del  agua  que  escapa.  El  tiempo  requerido  para  la  formación  de  la  ruptura,  en 
este  caso,  es  de  pocos  minutos. 

Para  el  caso  de  cortinas  de  concreto  de  arco,  la  suposición  de  falla  completa 
e  instantánea  puede  acercarse  mucho  a  la  situación  real. 

En  este  momento,  se  discutirá  el  modelo  de  ruptura  de  presa  desarrollado 
por  Fread  (1982).  Aunque  se  dispone  de  varios  modelos  (e.g.,  Brevard  y  Theu- 
rer,  1979,  Balloffet,  et  al.,  1974,  Rajar,  1978,  y  Gundlach  y  Thomas,  1977),  es¬ 
te  modelo  representa  el  tratamiento  más  actualizado  y  tiene  un  grado 
bastante  bueno  de  flexibilidad. 

Hldrogramo  de  salida  de  la  presa 

Como  notó  Fread  (1982),  una  capital  fuente  de  error  en  la  estimación  del  hi- 
drograma  de  salida  es  la  cuantificación  del  tamaño,  de  la  forma,  y  del  tiempo 
de  formación  de  la  ruptura.  De  estas  tres  consideraciones,  la  de  la  forma  es 
la  menos  importante,  además,  la  del  tiempo  de  formación  se  vuelve  cada  vez 
más  insignificante  a  medida  que  aumenta  el  volumen  en  el  vaso.  En  el  tiempo 
de  la  falla,  (i.e.,  en  cualquier  momento  después  de  que  se  formó  la  ruptura) 
el  gasto  total  de  la  presa  consiste  en  el  flujo  a  través  de  las  salidas  de  diseño 
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y  el  flujo  a  través  de  la  ruptura  o  boquete  que  puede  aproximarse  como  el  flu¬ 
jo  sobre  un  vertedor  de  cresta  ancha  o 

Q  -  Qo  +  Q»  (13.3.2) 

donde  Q  =  gasto  total  de  salida 

Qn  =  gasto  a  través  de  las  salidas  de  diseño 
Qt  —  gasto  a  través  de  la  ruptura 

En  la  Figura  13.7,  el  gasto  a  través  del  boquete  en  el  modelo  computacional 


DAMBRK  (Fread.  1982)  se  estima  por 

0*  -  C|(h  -  h*)u  +  C¿h  -  ht)u  (13.3.3) 

donde  C,  •  3.1  i>,C„K,  (13.3.4) 

C,  -  2.46*CA  (13.3.6) 

ñ»  -  hd  -  (/i*  -  htJ  ^  para  í»  S  r  (13.3.6) 

“  lita  para  t*  >  r  (13.3.7) 

6|  ■  —  para  t*  S  r  (13.3.8) 


0.0230a 

B5(ñ  -  htjHh  -  hb) 


K.  -  1.0  para  ~  **  £  0.67  (13.3.10) 

-  1.0  -  27.8  "  0.67)  para  >  0.67  (13.3.11) 


FISURA  13.7  Ruptura  de  una  presa.  (Fread.  2982) 


HIDRÁULICA  I 


I  CANALES  ABIERTOS 


donde  A  =  elevación  del  agua  almacenada 

A,  =  elevación  instantánea  del  fondo  de  la  ruptura 

hd  =  altura  de  la  corona 

ó,  =  ancho  instantáneo  de  la  ruptura 

íj  =  intervalo  de  tiempo  desde  el  inicio  de  la  ruptura 

A,  =  tirante  aguas  abajo 

K,  =  factor  de  corrección  por  el  efecto  del  nivel  de  aguas  abajo  en 
el  gasto  del  vertedor 

C„  =  factor  de  corrección  por  velocidad  de  llegada 
r  =  tiempo  desde  el  inicio  de  la  ruptura  hasta  la  "falla  completa" 
Ata  =  elevación  final  del  fondo  del  boquete 
e  =  talud  del  boquete  (Fig.  13.7) 

6  =  ancho  final  de  la  ruptura 

La  elevación  aguas  abajo  (A,)  se  estima  a  partir  de  la  ecuación  de  Manning  o 
Q  -*  ARmVS 


donde  cada  término  en  esta  ecuación  se  aplica  al  canal  inmediatamente 
aguas  abajo  de  la  presa.  Dado  A  y  R  son  función  de  A„  la  ecuación  de  Mann¬ 
ing  en  esta  situación  es  implícita. 

Si  la  ruptura  o  boquete  se  forma  por  entubamiento,  entonces  las  ecuaciones 
dadas  arriba  —que  suponen  un  flujo  sobre  un  vertedor  de  cresta  ancha—  de¬ 


ben  reemplazarse  por  la  ecuación  de  flujo  en  un  orificio  o 

Q,  -  4.8Á,(A  -  J¡)“  (13.3.12) 

donde  A,  m  |2ó,  +  4z(A/  -  A»)](A/  -  hb)  (13.3.13) 

S  -  A,  para  A,  <  (2A,  -  A,)  (13.3.14) 

■  A,  para  A,  >  (2h/  —  A,)  (13.3.15) 

A,  -  A,  -  (A,  -  AaJ  -  para  <4  S  r  (13.3.16) 

donde  A,  =  altura  de  la  superficie  del  agua  cuando  comienza  el  entubamien¬ 
to.  Si  A  =  A,  y 

A  -  A,  <  2.2(A,  -  hb)  (13.3.17) 


entonces  el  flujo  deja  de  ser  de  tipo  orificio  y  se  convierte  en  flujo  tipo  verte¬ 
dor  de  cresta  ancha. 

Todas  las  ecuaciones  que  rigen  el  gasto  sobre  la  ruptura  de  la  presa  depen¬ 
den  de  la  elevación  de  la  superficie  del  agua  en  el  vaso.  Obviamente,  la  salida 
de  gasto  del  vaso  produce  una  disminución  de  A,  lo  que  a  la  vez  produce  una 
disminución  de  Q;  cualquier  gasto  de  entrada  al  vaso  produce  un  aumento  en 
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h  que  ocasiona  un  aumento  en  Q.  Por  ende,  la  determinación  instantánea  de 
Q  requiere  una  consideración  de  las  características  de  gastos  de  salida  y  de 
entrada,  asi  como  las  del  almacenamiento  del  vaso.  El  modelo  DAMBRK  em¬ 
plea  la  técnica  de  tránsito  hidrológico  de  avenidas,  que  está  basada  en  el 
principio  de  conservación  de  masa  o 

^  -  /  -  Q  (13.3.18) 

donde  dS/dt  =  ritmo  de  crecimiento  del  volumen  almacenado 
1  =  gasto  de  entrada 
Q  =  gasto  total  de  salida 

En  la  forma  de  diferencias  finitas  la  ecuación  (13.3.18)  queda  como 

A S  _Ht  +  M-  Ilt )  Q(»  +  A»  ~  9(0 

At  “  2  2 

y  [i4.(t  +  At)  +  A,(t)][Mt  -1-  At)  -  Mt)] 

donde  A,  =  área  superficial  del  vaso  correspondiente  a  la  elevación  h.  Si  se 
combinan  las  ecuaciones  (13.3.2).  (13.3.3)  o  (13.3.12).  (13.3.19).  y  (13.3.20)  se  ob¬ 
tiene  una  función  para  estimar  el  gasto.  En  la  ecuación  resultante  sólo  A,  y 
h  son  incógnitas  y  A,  es  una  función  de  h.  Por  ende,  puede  resolverse  la 
ecuación  mediante  una  técnica  iterativa  para  determinar  h,  y  después  esti¬ 
marse  Q.  El  incremento  del  tiempo  empleado  en  este  cálculo  debe  ser  lo  sufi¬ 
cientemente  pequeño  para  minimizar  el  error  de  la  integración  numérica,  e.g., 
7/50. 

Nota:  el  empleo  de  una  técnica  hidrológica  de  tránsito  de  avenidas  implica 
que  la  superficie  del  vaso  se  encuentra  nivelada,  lo  que  es  una  buena  aproxima¬ 
ción  sólo  si  el  rompimiento  de  la  cortina  ocurre  lentamente.  Si  ia^presa  tafia 

emplearse  una  técnica  de  tránsito  más  compleja 
El  método  anterior  para  la  estimación  del  hidrograma  de  salida  para  una 
presa  con  un  boquete  es  un  componente  del  modelo  DAMBRK  y  requiere  te¬ 
ner  acceso  a  una  computadora  relativamente  grande  y  rápida  para  su  solu¬ 
ción.  En  muchos  casos,  el  uso  de  modelos  complejos  como  el  DAMBRK 
quizás  no  sea  factible,  ya  que  el  tiempo  de  respuesta  para  advertencia  es  limi¬ 
tado  y  lo  no  se  dispone  de  facilidades  de  cómputo  adecuadas.  Por  estas  razo¬ 
nes  Wetmore  y  Fread  (1981)  desarrollaron  una  técnica  simplificada  para 
estimar  el  gasto  máximo  de  salida  a  través  de  una  ruptura  y  el  nivel  máximo 
a  una  distancia  especificada  aguas  abajo  de  la  presa  con  ruptura.  El  modelo 
original  se  ha  modificado  (escrito  anónimo.  1982). 

En  el  modelo  simplificado  de  ruptura  de  presa  se  supone  que  la  ruptura  es 


(13.3.19) 

(13.3.20) 
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de  forma  rectangular  (Fig.  13.8).  Entonces,  el  gasto  instantáneo  a  través  del 
boquete  está  dado  por  la  ecuación  del  vertedor  de  cresta  ancha  o 

Q,  -  3.16rAlul  (13.3.21) 

donde  6,  =  ancho  del  boquete,  ft 
A  —  carga  sobre  el  boquete 
Qt  =  gasto  a  través  del  boquete,  ft'ls 

Si  el  boquete  se  forma  en  un  tiempo  finito  r,  el  volumen  de  agua  que  sale  del 
vaso  está  dado  por  la  integral  del  gasto  instantáneo.  Este  volumen  de  salida 
también  debe  ser  igual  al  producto  de  la  superficie  del  vaso  A,  por  la  inte¬ 
gral  del  descenso  del  nivel  instantáneo  yt  sobre  el  cambio  total  en  el  nivel 
del  vaso  yA  o 

3.16,  £  hu  di  -  A,  J”  dyt  (13.3.22) 

El  desarrollo  de  la  ecuación  (13.3.22)  supone  tácitamente  que  la  superficie  del 
vaso  permanece  constante  durante  el  intervalo  de  tiempo  r  en  el  que  se  forma 
el  boquete. 

La  carga  instantánea  sobre  el  vertedor  puede  expresarse  en  términos  del 
descenso  instantáneo  de  nivel  o 


(13.3.23) 
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donde  y6  =  altura  instantánea  del  fondo  del  boquete  (Fig.  13.8).  Al  sustituir 
la  ecuación  (13.3.23)  en  la  ecuación  (13.3.22)  se  obtiene  una  expresión  que  no 
se  puede  integrar  en  forma  analítica.  Wetmore  y  Fread  (1981)  supusieron  que 
la  ecuación  (13.3.23)  puede  aproximarse  por 


(13.3.24) 


donde  T  =  es  el  coeficiente  empírico  correctivo  para  la  suposición  inherente 
en  esta  ecuación.  Al  sustituir  la  ecuación  (13.3.24)  en  la  ecuación  (13.3.22)  se 
obtiene 


Si  se  reordena ■ 


J4  (#  -  y<)u  dt  *  *•  J0  ¿y* 

ecuación 

rJt  JA  f» 

Jo  3.16,  Jo  (H  -  y,)** 


(13.3.25) 


y  al  resolver  y  evaluar  en  los  limites  de  integración  da 


(13.3.26) 


donde  A,  =  superficie  del  vaso.  ft! 

6,  =  ancho  del  boquete,  ft 
r  —  tiempo  de  la  falla.  8 

Respecto  a  estas  ecuaciones,  debe  notarse  que  la  suposición  de  que  la  ecuación 
(13.3.23)  puede  aproximarse  con  la  (13.3.24)  se  verificó  al  comparar  los  gastos 
calculados  con  esta  suposición,  con  los  estimados  por  el  modelo  DAMBRK.  A 
partir  de  estas  comparaciones  también  se  determinó  que 


Cuando . 


iralor  de  T  en  la  ecuación  (13.3.26) 
_  1.94A,  / _ 1 _ l\ 

6,  lv/F=7,  val 


obtiene 

(13.3.27) 


Si  t  es  grande  y  el  volumen  de  almacenamiento  del  vaso  es  pequefio,  entonces 
las  suposiciones  hechas  en  el  desarrollo  anterior  proporcionan  estimaciones 
del  gasto  pico  de  ruptura  que  son  mucho  mayores  que  las  que  se  observarían 


Al  reordenar  la  ecuación  (13.3.27)  se  obtiene  una  expresión  para  la  carga  má¬ 
xima  sobre  el  vertedor  o 


H- 


h(máx) 


i  1-94A./6,  1 

Ir  +  [1.94Ay(6,\/H)]í 


(13.3.28) 
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Entonces,  de  la  ecuación  (13.3.21)  el  gasto  máximo  de  salida  del  boquete  es 

scw  -  uwMmwr -  m <“** 

Como  se  notó  anteriormente,  sólo  en  contadas  ocasiones  fallará  la  presa  en  for¬ 
ma  rápida,  y  en  este  caso  se  producirá  una  onda  negativa  que  puede  alterar 
en  forma  importante  el  gasto  a  través  de  la  ruptura.  En  este  caso,  la  ecuación 
(13.3.29)  no  dará  una  estimación  precisa  del  gasto  pico  de  salida.  Si 
T  <  3.6H 

entonces  Q(máx)  ■  3.lbAIJ,H)¡>  (13.3.30) 

donde  l,  -  1.0  +  0.148  l^j  +  »’  -  0.083  (0  +  1)“ 

/.  -  1.0  -  0.5487  (|r)  (0  +  l)w  +  0.2989  W  +  l)w 

-  0.1634  (|rj  (/>  +  l)w  +  0.0893  (^r)  W  +  l)1'1* 

-  0.0486  (0  +  l)1" 


Td  =  ancho  superficial  del  valle  en  la  corona  de  la  cortina  y  6  =  un  coeficien¬ 
te  de  aiuste  del  canal  aue  se  define  abaio  (estudio  anónimo,  1982). 


FULJO  RÁPOAMENTE  VARIADO.  NO  PERMANENTE  615 


donde  y,  =  tirante  i-ésimo  (i  =  1,  2 . Ai) 

Tt  ¡  =  ancho  superficial  correspondiente  al  tirante  y, 

T¡  =  ancho  superficial  ponderado  en  distancia 
X¡  =  distancia  aguas  abajo  a  la  sección  transversal  j 
ü  =  1. 2 . N) 

El  uso  recursivo  de  la  ecuación  (13.3.31)  da  una  tabla  de  valores  de  T,  contra 
y„  que  pueden  emplearse  para  desarrollar  una  ecuación  de  regresión  para  el 
ancho  superficial  ponderado  en  distancia  de  la  forma 

T  -  6/  (13.3.32) 

que  describe  la  geometría  prismática  del  canal.  Los  parámetros  (3  y  8  se  esti- 


£  [«o*  y,)dog  T|))  -  [  £  (lo*  y,)  £  (lo*  T,)l/ Af 

0-- - 5 - -JH - TT7 - - -  (13.3.33) 

¿  do*  y.)’ -(Z  lo*  y,]  /Ai 

x;io*t, 

y  - (13-3M) 


»-10k«'  (13.3.35) 


abajo  de  la  presa.  Para  empezar,  se  calcula  el  gasto  que  corresponde  al  tirante 
normal  y,  o 


Q.  -  £  VSA,  (13.3.36) 

Como  consecuencia  de  la  suposición  de  que  el  canal  es  prismático,  T,  está 
dado  por  la  ecuación  (13.3.32).  con  y  =  y„  asi  que  A,  se  estima  con 


Cuando  se  sustituyen  las  ecuaciones  (13.3.32)  y  (13.3.37)  en  la  ecuación 
(13.3.36)  da 
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Si  el  gasto  dado  por  la  ecuación  (13.3.381  es  mayor  que  el  gasto  de  pico  estima¬ 
do  de  la  presa  rota,  i.e., 

Q.  >  Q(méx) 

entonces,  el  tirante  máximo  inmediatamente  abajo  de  la  cortina  está  dado  por 
y(máx)  -  (13.3.39) 

donde 

Recuérdese  que  «  es  un  coeficiente  cuyo  valor  se  determina  según  el  sistema 
de  unidades  empleado;  esto  es,  ó  =  1  para  el  SI  de  unidades  y  i  =  1.49  para 
el  sistema  inglés  de  unidades.  Si  el  gasto  dado  por  la  ecuación  (13.3.38)  es  me¬ 
nor  al  gasto  pico  dado  por  la  presa  rota,  ¡.e., 

Q,  <  QLmáx) 

h 
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entonces,  el  tirante  máximo  inmediatamente  aguas  abajo  de  la  cortina  está 
dado  por 

iw,iiwi*L>‘ií*<I  +jfíy'  <i3,:m,) 

Una  vez  que  se  ha  determinado  el  y(máx)  con  cualquiera  de  las  ecuaciones 
(13.3.39)  o  (13.3.40),  debe  compararse  este  tirante  con  la  carga  sobre  el  boquete 
para  determinar  si  se  necesita  de  una  corrección  por  sumergencia. 

Nota  en  el  caso  de  la  falla  instantánea,  no  se  requiere  una  corrección  por  su- 


Si 


y(mAx) 

A(máx) 


(13.3.41) 


donde  A(máx)  está  dada  por  la  ecuación  (13.3.28),  entonces  debe  estimarse  un 
factor  de  corrección  por  elevación  de  aguas  abajo,  según 

K‘.  -  1  -  27.8  f  -  0.67]  (13.3.42) 

IMmáx)  J 

Este  valor  de  KJ se  emplea  entonces  en  la  ecuación  (13.3.43)  para  obtener  un 
corrector  medio  de  sumergencia  o 

K*  -  K:  +2Jg~l  (13.3.43) 

donde  el  superindice  A  es  un  contador  de  iteraciones  (A  =  1,  2,  . . .)  y  KJ  = 
l.En  este  momento,  nótese  que  en  algunos  casos  ff* puede  estimarse  menor 
que  0;  en  estos  casos,  debe  fijarse  en  0  para  prevenir  sobrecompensación  por 
sumergencia.  Ahora  puede  obtenerse  un  gasto  en  el  boquete  corregido  por 
Q*(m  áx)  =  ffíQ*_,(máx)  (13.3.44) 

Q*(máx)  entonces  se  compara  con  Q,  y  se  estima  un  nuevo  tirante  y*(máx)  a 
partir  de  la  ecuación  (13.3.39)  o  (13.3.40).  También,  ya  que  se  disminuye  el 
gasto  en  el  boquete,  se  debe  estimar  una  elevación  corregida  sobre  el  boquete  o 


A*(máx)  “  A*  '(máx)  +  (Q*'‘(máx)  -  Q*(máx))  (13.3.45) 

donde  r  está  en  segundos  y  A,  está  en  ft  cuadrados.  La  razón  y*( máx)/ 
A'(máx)  se  calcula  y  emplea  en  la  ecuación  (13.3.42)  para  estimar  el  nuevo 
valor  de  K‘.  Si  el  nuevo  valor  de  la  sumergencia  media  calculada  con  la  ecua¬ 
ción  (13.3.43)  difiere  mucho  del  calculado  en  la  iteración  anterior,  entonces  de¬ 
be  repetirse  el  procedimiento.  En  general,  son  suficientes  dos  o  tres  iteracio¬ 
nes  para  obtener  una  estimación  precisa  del  gasto  pico  en  el  boquete. 


EJEMPLO  13.4 


de  una  sección  transversal  ponderada  de  una  sola  distancia.  Para  y  = 
8  ft  (2.4  m).  los  datos  en  la  tabla  13.2  y  en  la  ecuación  (13.3.31)  dan 

-  f  [(X,-Xi-,)(ru-,  +  rü)/2l 

r  frl  *»-*  J 

y 

(12.3  -  0X480  +  437)/2  +  (40.6  -  12-3)(437  +  456)/2 
T> "  40.5-0 

»  450.1  ft  (137  m) 

Para  y  -  18ft(5.6m) 

(12.3  -  0)0300  +  1337)/2  +  (40.6  -  12.31(826  +  858)/2 
T"  “  40.5-0 

-  848.4  ft  (259  m) 

TABLA  13.2  Descripción  del  canal  de  aguas  abajo 
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Para  y  *=  28  ft  (&5  m) 

_  (12.3  -  0)(1300  +  1337)/2  +  (405  -  12.3H1337  +  1338)/2 

“ "  40.5-0 

-  1331.7  ft  (406  m) 

Para  y  -  38  ft  (12  m) 

_  (12.3  -  0H1350  +  1407)/2  +  (40.5  -  12.3H1407  +  1456)/2 

* =  40.5-0 

-  1415.4  ft  (431  m) 

Un  examen  de  los  datos  de  la  tabla  13.2  y  de  los  cálculos  anteriores 
indica  que.  a  una  profundidad  mayor  de  28  ft  (8.5  m).  los  anchos  super¬ 

ficiales  aumentan  muy  lentamente.  Por  tanto,  un  valor  razonable  de 
y.  es  de  aproximadamente  30  ft  (9.1  m).  El  ancho  superficial  pondera¬ 

do  en  la  distancia  para  y.  =  30  ft  (9.1  mi  se  determina  al  interpolar 
primeramente  anchos  superficiales  apropiados  en  la  tabla  13.2  y  des¬ 

pués  al  emplear  la  ecuación  (13.3.31)  o 

_  _  (12.3  -  0K1310  +  1351)/2  +  (40.5  -  12.3)(1351  +  1362)/2 
30  "  40.5  -  0 

-  1348.6  ft  (411  m) 

El  coeficiente  B  para  la  ecuación  (13.3.32)  se  estima  con  la  ecuación 
(13.3.33)  o 

¿[OoíyiXIotTj]  -  [(jCtocy,  )(g»T')]A 
Y.  (log  y,)'  -  (jT  log  y¡)  j  M 

Los  datos  de  estos  cálculos  se  resumen  en  la  tabla  13.3. 

15.22  —  |(5.09)(11.83))/4 
B  6.67  -  (5.09)74 


TABLA  13.3  R»d 


de  los  cálculos  de  &  y  8 
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D<*T,  (£•<** 


Si  se  emplean  los  datos  de  la  tabla  13.3 


Por  tanto,  el  ancho  superficial  ponderado  en  distancia  del  canal  aguas 
abajo  de  la  presa,  está  dado  por 

T  -  73.0/*  para  0  <  y  <  30  ft 


Q(máx)  -  3.16,  | - 194^A  j 

lr  +  11.94  V(6,\/S)]l 

,31(100)l _ 1.94(350)(43  660)/100 _ j1 

1 0.76(60)(60)  +  (l.M(360)(43  660)/(100v/65))l 
=  90  800  ft3/»  (2570  mVa) 

donde,  por  definición,  se  tienen  43  560  ft’/acre.  El  gasto  aguas  abajo 
que  corresponde  a  un  tirante  y,  =  30  ft  (9.1  m|  está  dado  por  la  ecua¬ 
ción  (13.3.38)  o 


0.045  1(0.86+  l)w 

=  131 000  ft3/s  (3700  mVs) 


o  (13.3.39)  debe  emplearse  para  de- 
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T  Q(máx)  1  l/l*'&/3' 


( 90  OOO'.1711”'4 
I  24.3  1 


Para  verificar  si  se  debe  corregir  por  sumergencia,  debe  estimarse  la 
carga  sobre  el  vertedor  con  la  ecuación  (13.3.28). 


h(máx) 


[  IMAJb,  1 
Ir  +  [1.94iV(6,\/H)]) 


1.94(3501(43  S60)/100 

~  1 0.75(601(60)  +  |1.94(3S0)(43  560)/(100\/S0»  J 
-  44.1  ft  (13.4  m) 


i  y(máx)  y  A(máx)  se  verifica 


ecuación  (13.3.41)  o 


.  0.M 

ó(máx)  44.1 


Puesto  que  esta  razón  es  menor  que  0.67.  el  tirante  aguas  abajo  no 
afecta  el  gasto  a  través  del  boquete. 


Tránsito  de  avenidos 

Después  de  que  se  ha  estimado  el  hidrograma  de  salida  de  la  presa  fallada, 
se  puede  predecir  la  ocurrencia  do  inundación  en  las  áreas  de  aguas  abajo,  me¬ 
diante  cualquiera  de  las  técnicas  de  tránsito  de  avenidas  en  ríos.  Una  carac¬ 
terística  distintiva  de  las  ondas  de  inundación  causadas  por  ruptura  de 
presas  es  su  gran  magnitud,  en  comparación  con  las  ondas  de  avenidas  nor¬ 
males,  y  su  menor  duración.  El  tiempo,  desde  el  inicio  hasta  el  gasto  máximo, 
es  generalmente  del  mismo  orden  de  magnitud  r  y,  por  ende,  puede  variar  des¬ 
de  unos  minutos  hasta  unas  pocas  horas.  Dada  la  corta  duración  y  la  gran 
magnitud  del  gasto  pico  —características  que  se  combinan  para  producir 
componentes  de  aceleración  mucho  mayores  que  las  que  se  producen  en  aveni¬ 
das  causadas  por  escurrimientos  en  cuencas—  se  requiere  a  menudo  de  un  mé¬ 
todo  de  onda  dinámica  para  transitar  en  forma  precisa  el  flujo  hacia  aguas 
abajo  (Fread,  1982).  Este  método  emplea  las  ecuaciones  de  St.  Venant  (Cap. 
12);  la  aplicabilidad  de  estas  ecuaciones  al  caso  de  la  ruptura  de  presa  se  ha 
demostrado  por  Terzidis  y  Strelkoff  (1970),  y  Martin  y  Zovne  (1971). 

Wetmore  y  Fread  (1981)  y  un  estudio  anónimo  (1982)  también  han  desarro¬ 
llado  una  técnica  no  computacional  de  tránsito  de  la  onda  de  avenida  causada 
por  una  ruptura  de  presa  a  través  del  valle  de  aguas  abajo.  Las  curvas  de 
tránsito  empleadas  en  esta  técnica  se  desarrollaron  al  usar  datos  obtenidos 
a  partir  de  varias  corridas  del  modelo  NWS  DAMBRK,  además,  se  encuen¬ 
tran  agrupadas  en  familias  que  están  basadas  en  el  número  de  Froúde  asocia- 


622  HDRÁUUCA  OE  CANALES  ABIERTOS 


do  con  los  picos  de  la  onda  de  avenida.  El  empleo  de  estas  curvas  requiere  que 
se  definan  varios  parámetros  de  tránsito. 

El  parámetro  de  distancia  X,  se  calcula  a  partir  de  la  ecuación  (13.3.46)  o 
la  (13.3.47).  Si  la  altura  de  la  cortina  H  es  menor  que  y,  (Fig.  13.9),  entonces 


donde  X,  =  parámetro  de  distancia,  ft 
H  =  altura  de  la  cortina,  (t 
V  =  volumen  del  vaso,  ft! 


Si  la  altura  de  la  cortina  es  mayor  que  y„  entonces 

*' '  •aa-WrM+w  mm 

Dentro  de  una  distancia  X,  aguas  abajo  de  la  presa  fallada,  la  onda  de  aveni¬ 
da  se  atenúa  de  tal  forma  que  en  el  punto  X,  el  tirante  es  y,  (Fig.  13.10),  que 
está  en  función  del  tirante  máximo  en  el  tramo  y(máx).  El  tirante  medio  en 
el  tramo  es,  por  definición, 

mm 

donde  y  =  tirante  medio  y  T  =  factor  de  peso  que  se  determina  iterativamen¬ 
te.  La  estimación  inicial  de  f  es  0.95. 


FIGURA  13.40  Amortiguamiento  de  la  onda  de  inundación. 
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El  tirante  hidráulico  medio  en  el  tramo  se  estima  con 

Si  Q(máx)  >  Q„  entonces  D  =  (13.3.49) 

Si  Q(máx)  <  Q„  entonces  D  -  ry(máx)  -  y,  +  - -qj-y '  (13.3.50) 

Con  el  tirante  hidráulico  determinado,  se  puede  estimar  la  velocidad  media  del 
flujo  con  la  ecuación  de  Manning 

ü  .  t  ^fs  (13.3.51) 


donde  S  =  pendiente  media  del  tramo  completo  de  tránsito  hacia  aguas  abajo. 
El  número  de  Froude  medio  en  el  tramo  bajo  consideración  es 


F 


VgD 


(13.3.52) 


Se  define  entonces  un  parámetro  adimensional  de  volumen  V*  como  la 
razón  entre  el  volumen  del  vaso  y  el  volumen  del  flujo  en  el  tramo  definido 
por  la  distancia  X,  o 

y  .  jL-  (13.3.53) 

donde  Si  Q(máx)  <  Q„  entonces  A,  -  áiry(roáx)]'D  (13.3.54) 
Si  Qimix)  >  Q„  entonces  A,  m  9y ‘,D  (13.3.66) 


En  la  tabla  13.4  están  resumidas  las  ecuaciones  empleadas  para  calcular  los 

Con  los  valores  conocidos  de  F  y  V*.  puede  identificarse  la  curva  correcta 
de  tránsito  en  las  figuras  13.11  a  13.13  y  verificarse  la  estimación  original  del 
factor  de  peso  empleado  en  la  ecuación  (13.3.48).Esto  es,  la  ordenada  de  la  cur¬ 
va  apropiada  de  tránsito  en  X*  =  1  es  la^razón  entre  el  gasto  pico  Q.^en  x  = 

tirante  en  x  =  X,  a  partir  de 
Si  Q,  >  Q, 


Si  <3.  <  Q, 
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l«f»  +  l)“y{J  T/»+l* 

51  valor  de  r  en  la  ecuación  (13.3.48)  puede  verificarse  por 


y(mfa)  +  y, 
2y(máx) 


(13.3.57) 


(13.3.58) 


Si  se  tiene  una  diferencia  significativa  entre  el  valor  de  r  estimado  por  la  ecua¬ 
ción  (13.3.58)  y  la  estimación  original  de  r.  entonces  se  deben  repetir  los  cálcu¬ 
los  indicados  en  las  ecuaciones  (13.3.49)  a  (13.3.57). 

Una  vez  que  se  tienen  calculados  los  parámetros  de  tránsito  correctos,  pue¬ 
de  identificarse  la  curva  correcta  de  tránsito  y  adimensionalizar  las  distancias 
requeridas  hacia  aguas  abajo  para  la  estimación  de  los  gastos  pico  con 

X*  -  jf-  (13.3.59) 

donde  x,  (i  =  1,  2, . . .)  =  distancia  hacia  aguas  abajo  al  punto  i-ésimo  de  la 
predicción.  Con  esto,  para  encontrar  el  gasto  pico  y  el  tirante  en  un  punto 
aguas  abajo,  se  consulta  la  curva  apropiada  en  las  figuras  13.11  a  13.13  y  se 
determina  la  ordenada  correspondiente  a  V*  y  a  X,?  Al  multiplicar  el  valor  de 
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esta  ordenada  por  Q(máx)  da  una  estimación  del  gasto  pico  a  una  distancia 
x¡  aguas  abajo  de  la  presa  (aliada.  El  tirante  pico  en  esta  ubicación  puede  es¬ 
timarse  a  partir  de  la  ecuación  (13.3.56)  o  la  (13.3.57). 

El  tiempo  que  tarda  la  avenida  en  llegar  al  punto  x,  puede  estimarse  calcu¬ 
lando  primero  la  velocidad  media  del  flujo  en  un  punto  intermedio,entre  la  cor¬ 
tina  y  el  punto  En  este  cálculo,  las  curvas  de  tránsito  se  emplean 
nuevamente  para  determinar  el  gasto  pico  en  X •  —  0.5;  el  tirante  pico  corres¬ 
pondiente  a  este  flujo  se  determina  aplicando  la  ecuación  (13.3.56)  o  la 
(13.3.57).  Para  este  tirante  y  gasto,  el  tirante  hidráulico  es 

Si  y,  <  y„  entonces  D,  -  (13.3.60) 

Si  y,  >  y„  entonces  D,  ■  y,  —  y,  +  (13.3.61) 

y  la  velocidad  media  del  flujo  es 

u  -  £  VS  (D,)“  (13.3.62) 

La  velocidad  de  la  onda  de  avenida  queda  entonces  determinada  por  la 
ecuación  de  celeridad  de  onda  o 


donde  c  =  celeridad  de  onda  en  ft  por  segundo.  Por  ende,  el  tiempo  que  tarda 
en  presentarse  el  gasto  y  el  tirante  pico  en  la  posición  x,  pies  aguas  abajo  de 
la  presa  fallada  es 


t.  -  r  +  Íí  (13.3.64) 

donde  t,  =  tiempo  de  llegada  en  segundos,  si  r  se  especifica  en  segundos,  x, 
en  ft,  y  c  en  ft  por  segundo. 


Q,-ty>  (13.3.66) 


entonces 


(13.3.66) 
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donde  t,  =  tiempo  al  inido  de  la  inundadón  en  segundos  Una  estimadón 
del  tiempo  en  el  que  cesa  la  inundadón  está  dada  por 


(13.3.67) 


donde  t,  =  tiempo  en  segundos,  para  el  cual  cesa  la  inundación  en  una  esta- 
dón  aguas  abajo. 


EJEMPLO  13.5 

Con  los  datos  presentados  y  estimados  en  el  ejemplo  13.4,  determíne¬ 
se:  1)  el  gasto  pico,  2)  el  tirante  máximo,  y  3)  el  tiempo  en  el  que  se 
presenta  la  onda  de  avenida  en  estadones  ubicadas  a  1 2.3  y  40.5  millas 
aguas  abajo  de  la  presa  fallada.  Por  conveniencia,  los  parámetros  da¬ 
dos  y  calculados  se  resumen  en  la  tabla  13.5.  Este  ejemplo  se  presentó 
por  primera  vez  en  un  estudio  anónimo  en  1982. 

Solución 

Del  ejemplo  13.4,  la  altura  de  la  cortina  excede  a  y,:  por  tanto  se  em¬ 
pleará  la  ecuadón  (13.3.47)  para  determinar  el  parámetro  de  tránsito 


X‘  “  »yi{3H  -  5 \fiyJU  +  1)]) 

_ 6(87501(43  660) _ 

“  73(30)OJ*(3(50)  -  6[0.86(30)/(0.86  +  1)]} 

-  20  800  ft  <6340  m)  . 

donde,  por  definidón,  se  tienen  43  560  ft’/acre.  Si  se  supone  que  I'  = 
0.95,  el  tirante  medio  aguas  abajo  de  la  cortina  es 

y  -  l'y(máx)  -  0.95(25.8)  -  24.5  ft  (7.47  m) 

Ya  que  Q(máx)  <  Q„  se  emplea  la  ecuadón  (13.3.49)  para  estimar  el 
tirante  hidráulico  medio  aguas  abajo  o 

Cuando  se  emplea  la  ecuadón  (13.3.51),  la  veloddad  media  aguas  aba¬ 
jo  es 

ü  -  —  \fSÜul  -  jjjj-p:  V0.0008d3.2)*°  -  5.2  ft/s  (1.6  m/s) 
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TABLA  13.5  Resumen  de  los  valores  de  las  variables  para  el 
ejemplo  13.5 


Descripción  del  parámetro  Parámetro  Valor 


Gasto  máximo  en  el  boquete 
Carga  máxima  sobre  el  vertedor 
Altura  de  la  pared  del  valle 
Coeficientes  de  ajuste  del  canal 


V 

H 

Q(máx) 

h(máx) 


Pendiente  del  canal  de  aguas  abajo  S 

Coeficiente  de  rugosidad  de  Manning  n 

Tirante  máximo  aguas  abajo  de  la  cortina  y(máx) 


Con  la  ecuación  (13.3.521,  el  ni 


El  área  hidráulica  correspondiente  a  este  tirante  hidráulico  está  da¬ 
do  por  la  ecuación  (13.3.54),  puesto  que  Q(máx)  <  Q,  o 


A,  -  á|I>(máx))'D  -  73[0.95(25.8)]OJ*(13.2) 

-  15 100  ft1  (1400  m1) 

El  parámetro  de  tránsito  adimensional  V  está  dado  por  la  ecuación 
(13.3.53). 


V 


V 

A,X, 


8750(43  560) 
15100(20800) 


Entonces  con  F  =  0.25  yV*  =  1.2,  pueden  emplearse  las  figuras  13.12 
y  13.13  para  verificar  el  valor  supuesto  de  r.  De  la  figura  13.12. 

paraF  =  0.25,  x/X,  =  1,  y  V  =  1.2:  Q,/Q(máx)  -  0.60 
Por  ende,  el  gasto  pico  en  x  =  X, 

Q,  =  0.60Q(máx)  =  0.60(90800)  -  54  500  ft3/*  (1540  m3/s) 

El  tirante  máximo  en  x  =  X,  se  estima  con  la  ecuación  (13.3.56), 
puesto  que  Q,  >  Q,  o 
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21.2  ft  (6.5  m) 


Se  estima  ahora  un  nuevo  valor  del  factor  de  peso  r  a  partir  de  la  ecua¬ 
ción  (13.3.58). 


y(máx)  +  y,  25.8  +  21.2 
2y(máx)  "  2(25.8) 


-  0.91 


La  diferencia  porcentual  entre  el  valor  de  r  que  se  supuso  y  el  estima¬ 
do  arriba,  es 


A% 


0.95  -  0.91 
0.95 


100 


4.2% 


Las  distancias  adimensionales  X,*a  los  puntos  del  pronóstico  en  las 
millas  12.3  y  40.5  son 


X! 


x  12.3(5280) 
X,  "  20800 


3.1 


Pronóstico  en  la  milla  IZ3 
De  la  figura  13.11 

para  F  -  0.26.  XJ  -  3.1,  y  V  -  1.2:^^-  0.34 

Por  ende,  el  gasto  pico  en  la  estación  es 

Q,  =  0.34Q(máx)  ■=  0.34(90800)  -  30900fts/s  (875  m7s) 
El  tirante  pico  estimado  a  partir  de  la  ecuación  (13.3.56)  o 


Para  estimar  el  tiempo  que  tarda  en  llegar  la  onda  de  avenida  a  esta 
estación,  se  debe  determinar  la  velocidad  del  flujo  en  punto  interme¬ 
dio  entre  la  cortina  y  la  milla  12.3.  El  parámetro  adimensional  para 
el  punto  intermedio  es 
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x  _  12.3(5280) 
Xc  =  2(20  800) 


De  la  figura  13.11 

para  F  ■*  0.25,  X* 


2;  _£í3_  - 
Qfmáx) 


y  Q,n  =  0.5Q(máx)  -  0.5(90  800)  =  45  400  ft3/s  (1290  m3/s) 

El  tirante  pico  en  este  tramo  se  estima  a  partir  de  la  ecuación 
(13.3.36),  ya  que  Q,  >  <?„,  o 

El  tirante  hidráulico  en  el  punto  intermedio  se  estima  con  la  ecuación 
(13.3.601,  puesto  que  y,„  <  v.  o 

La  velocidad  media  del  flujo  está  dada  por  la  ecuación  (13.3.621 
s  .  ü?  \ZÓÓÓÓ8(10.6)W  -  4.5  fl/s  (1.4  m/s) 


La  celeridad  de  la  onda  de  avenida  se  estima  con  la  ecuación  (13.3.63) 


Entonces,  el  tiempo  que  tarda  en  llegar  el  gasto  pico  a  la  milla  12.3 
queda  determinado  por  la  ecuación  (13.3.64)  como 


_  13  347 
=  60(60) 


3.7  h 


Pronóstico  en  la  milla  40.5 

Se  repite  el  procedimiento  para  encontrar  el  gasto  y  el  tirante  pico,  asi 
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como  el  tiempo  que  tarda  en  llegar  la  avenida  a  la  milla  40.5,  obtenién¬ 
dose  los  siguientes  resultados. 


X\ 


QOnta) 

Q.(X i  -  10.2) 


x  _  40.5(5280) 
=  X,“  20800 
-  0.14 


10.3 


=  12  700  ftVs  (360  m5/s) 


y,  -  11.9  ft  (3.6  m) 

Q,„  -  0.20(90  800)  =  18  200  ft’/»  (515  m’/s) 


y,n  "  13.7  ft  (4.2  m) 
Dm  m  7.37  ft  (2.2  m) 

5  -  3.55  ft/»  (1.1  m/s) 


Al  concluir  esta  sección,  se  deben  hacer  algunos  comentarios.  Primero,  aun- 
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metros  sobre  las  estimaciones  de  gasto  y  tirantes  aguas  abajo.  Las  conclusio¬ 
nes  de  este  estudio  son: 

1.  Como  se  notó  anteriormente,  una  importante  fuente  de  error  es  la  predic¬ 
ción  del  tamaño  de  la  forma  y  del  tiempo  de  formación  del  boquete.  De  es¬ 
tas  tres  características,  la  forma  es  la  menos  importante  y  el  tiempo  de  for¬ 
mación  aumenta  en  importancia  a  medida  que  aumenta  el  volumen  en  el 
vaso.  Un  método  para  evaluar  el  efecto  de  la  incertidumbre  sobre  el  ancho 
y  tiempo  de  formación  del  boquete  es  considerar  dos  posibilidades:  prime¬ 
ro,  el  ancho  máximo  probable  de  boquete  y  el  tiempo  mínimo  de  formación 
de  éste:  segundo,  ancho  mínimo  probable  y  tiempo  máximo  probable  de 
formación  del  boquete.  La  primera  posibilidad  da  una  estimación  de  la  ave¬ 
nida  máxima  aguas  abajo,  mientras  que  la  segunda  proporciona  una  esti¬ 
mación  de  la  avenida  mínima  aguas  abajo. 

2.  En  alguna  medida  los  errores  siempre  están  presentes  en  la  descripción  de 
la  sección  transversal  del  canal.  En  general,  los  errores  en  la  estimación 
del  área  hidráulica  producen  errores  significativamente  menores  en  el  ti- 

3.  Los  errores  en  la  estimación  del  coeficiente  de  fricción  son  el  resultado  de 
factores  como:  a)  superficies  de  inundación  extensas  que  previamente  no 
han  sufrido  inundaciones:  6)  la  superficie  inundada  contiene  elementos  ru¬ 
gosos  que  no  son  típicos  de  inundaciones  normales,  por  ejemplo  edificios 
y  árboles;  c)  el  flujo  sobre  la  llanura  de  inundación  puede  hacer  un  "corto 
circuito”  a  través  de  algunos  rasgos  del  canal,  como  los  meandros:  d)  los  es¬ 
combros  o  la  basura  que  se  desarraigó  y  transportó  por  las  aguas  de  fun¬ 
dación  pueden  causar  obstaculación  del  flujo  si  el  detrito  o  basura  se 
atrapa  contra  estructuras  permanentes;  y  e)  el  sedimento  atrapado  detrás 
de  la  cortina  puede  producir  menor  resistencia  al  flujo  si  se  deposita  en  la 
llanura  de  inundación.  El  efecto  de  los  rasgos  a)  y  6)  en  el  tirante  estimado 
aguas  abajo  y  en  la  celeridad  de  la  onda  de  inundación  puede  analizarse  en 
forma  analítica.  Fread  (1981)  demostró  que  el  efecto  de  los  errores  en  la 
estimación  del  coeficiente  de  fricción  causado  por  estos  factores,  se  vela 
reducido  en  la  estimación  del  tirante  y  de  la  celeridad  de  onda. 

También  debe  notarse  en  este  momento,  que  en  inundaciones  originadas 
por  rupturas  de  presa,  donde  los  flujos  con  elevaciones  más  altas  de  lo  normal 
inundan  superficies  que  no  están  normalmente  cubiertas  de  aguas,  pueden 
ocurrir  importantes  pérdidas  de  gasto  volumétrico.  Estas  pérdidas  de  gasto 
son  difíciles  de  predecir  y  por  lo  general  se  desprecian. 
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13.4  ONDAS  EN  CANAliS  ABIERTOS 

Hay  varias  estructuras  de  ingeniería  que  suelen  encontrarse  en  sistemas  de 
irrigación  e  hidroeléctricos  que,  bajo  algunas  condiciones  de  operación,  pue¬ 
den  producir  la  formación  de  una  onda  aguas  arriba  o  aguas  abajo  de  la  es- 
'  de  una  planta 


1.  El  uso  de  0  =  0,5  para  ondas  de  flujo  produce  un  frente  de  onda  pronuncia¬ 
do,  pero  también  produce  una  importante  inestabilidad  numérica  después 
de  pasada  la  onda. 

2.  El  uso  de  9  =  1  produce  un  frente  de  onda  difuso  pero  no  produce  inestabili¬ 
dad  numérica. 

3.  Los  valores  de  0  que  están  en  el  intervalo  de  0.5  a  1.0,  dan  soluciones  con 
características  intermedias  entre  los  extremos  descritos  arriba. 


RUJO  RAPIDAMENTE  VARIADO,  NO  PERMANENTE 


4.  El  uso  de  0  =  0.6  produce  soluciones  en  las  que  se  tiene  muy  poca  o  ninguna 
inestabilidad  numérica  y  también  producen  un  frente  de  onda  pronunciado. 

5.  Los  valores  de  6  menores  que  0.6  pueden  ser  apropiados  en  canales  donde 
los  coeficientes  de  fricción  de  pared  son  mayores  que  los  estudiados  por 
Chaudry  y  Contractor  (1973). 

Nota:  en  los  casos  estudiados  por  estos  investigadores,  el  coeficiente  de  Mann- 
ing  se  encontraba  entre  los  valores  0.01  a  0.03.  Además  se  notó  que  el  valor 
óptimo  de  í  también  puede  estar  en  función  de  lo  pronunciado  de  la  onda. 

Por  ende,  se  concluye  que  con  una  calibración  y  verificación  apropiadas  se 
pueden  emplear  los  métodos  numéricos  presentados  en  el  capitulo  12  para 
el  tratamiento  de  flujo  gradualmente  variado,  no  permanente,  a  fin  de  estimar  el 
flujo  causado  por  ondas  en  canales  abiertos. 


13.5  FLUJO  PULSANTE;  OLAS  CRECIENTES 

Cuando  la  pendiente  de  un  canal  se  vuelve  muy  pronunciada,  el  flujo  supercri- 
tico  resultante  al  llegar  al  tirante  normal  puede  evolucionar  en  una  serie  de  on¬ 
das  someras  conocidas  como  olas  crecientes.  A  medida  que  estas  ondas  se 
desarrollan  hacia  aguas  abajo,  terminan  rompiéndose  y  forman  golpes  hi¬ 
dráulicos  u  ondas  de  choque.  La  figura  13.14  muestra  en  forma  esquemática 
el  desarrollo  de  un  flujo  pulsante  (ondas  crecientes)  en  un  canal  de  pendiente 
fuerte.  Cuando  se  presenta  este  tipo  de  flujo,  el  aumento  del  tirante  requiere 


naturales.  (Brocé,  1969.) 
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un  mayor  bordo  libre,  además,  la  concentración  de  masa  en  el  frente  de  onda 
quizá  necesite  mayores  factores  de  seguridad  estructurales.  Al  considerar  el 
fenómeno  del  flujo  pulsante,  se  necesita  definir,  en  primera  instancia,  el  tipo 
de  canales  en  el  que  se  puede  presentar  y  después  estimar  la  altura  de  onda 
resultante. 

Escoffier  (1950)  y  Escoffier  y  Boyd  (1962)  consideraron  que  las  condiciones 
teóricas  con  las  cuales  el  flujo  uniforme  debe  considerarse  inestable.  En  el  ca¬ 
so  de  una  distribución  no  uniforme  de  velocidades  en  la  dirección  vertical  (i.e., 
flujo  bidimensional)  Escoffier  (1950)  demostró  que  cuando 

A  pL*L>x 

n  ,  ÍA  du 

V  tT<¡y< 

el  flujo  se  debe  considerar  inestable  ya  que  las  ondas  pequeñas  que  se  generan 
tienden  a  aumentar  de  tamaño.  En  estas  ecuaciones,  A  =  área  hidráulica,  T 
=  ancho  superficial,  u  =  velocidad  en  la  dirección  longitudinal  y  y  “coorde¬ 
nada  vertical.  Montuori  (1963)  demostró  que  las  condiciones  especificadas  por 
las  ecuaciones  (13.5.1)  y  (13.5.2)  son  equivalentes  al  número  de  Vedemikov, 
donde 


(13.5.1) 

(13.5.2) 


V  -  f»F  (13.5.3) 

donde  B  =  exponente  asociado  con  el  radio  hidráulico  en  la  ecuación  general 
de  flujo  uniforme  IB  =  2  para  flujo  laminar,  S  =  V >  para  flujo  turbulento  si  se 
emplea  la  ecuación  de  Chezy;  y  B  =  ’/s  para  flujo  turbulento  si  se  emplea  la 
ecuación  de  Manning)  y  8  =  factor  de  forma  del  canal  definido  como 

8-1-fi^  (13.5.4) 

donde  R  =  radio  hidráulico 
P  =  perímetro  mojado 
A  =  área  hidráulica 

F  =  número  de  Froude  (véase  p.  ej„  Chow  19591 


Si  V  <  1  prevalece  el  flujo  estable;  pero  si  V  >  1,  entonces  habrá  flujo  inesta¬ 
ble.  En  un  trabajo  subsecuente.  Escoffier  y  Boyd  (1962)  desarrollaron  una  re¬ 
lación  análoga  para  el  punto  de  transición  entre  el  flujo  estable  y  el  inestable 
para  flujo  unidimensional  (i.e.,  velocidad  uniforme  en  la  dirección  vertical).  En 
este  desarrollo,  si 


•  |™SS 


(13.5.5) 
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entonces  el  flujo  es  inestable.  En  la  ecuación  (13.5.5.) 


(13.5.6) 


donde  6 


D 

S 


ancho  de  fondo  para  canales  rectangulares  y  trapeciales  y  diá¬ 
metro  para  canales  circulares 
tirante  hidráulico 
pendiente  del  canal 
coeficiente  de  rugosidad  de  Manning 


EJEMPLO  13.6 

Si 

So  -  0.10 

yH  -  1.0  ft  (0.30  m) 

D  -  32  ft/s  (9.8  m/s) 
b  -  10  ft  (3.0  m) 

y  el  canal  es  de  sección  rectangular,  determínese  si  el  flujo  resultante 
es  estable  o  inestable. 

Solución 

Escoffier  y  Boyd  (1962)  aseveraron  que  el  punto  de  transición  entre 
flujo  estable  e  inestable  definido  por  la  ecuación  (13.5.5)  da  una  esti¬ 
mación  más  conservadora  que  las  ecuaciones  (13.5.1)  y  (13.5.2).  Los 
parámetros  en  el  lado  derecho  de  la  ecuación  (13.5.5)  son 

P  =  b  +  2y  =  10  +  2(1)  -  12  ft  (3.7  m) 

A  -  by-  10(1)  -  10  ft1  (0.93  m*) 

D-?-£-Í5-lft(0-30m) 

n  =  =  0.83  ft  (0.25  m) 
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La  derivada  d{/dp  que  aparece  en  el  lado  derecho  de  la  ecuación 
(13.5.5)  se  estima  en  forma  numérica  o 


Entonces  |  |  ‘  |  I  *“ 

El  lado  izquierdo  de  la  ecuación  (13.5.5)  está  dado  por  la  ecuación 
(13.5.6)  o 

b"  \/S 


n  se  estima  con  la  ecuación  de  Manning  o 


„  .  iP  fi«Vs  -  (0.83)0**7  \/0J 
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Puesto  que  el  lado  izquierdo  de  la  ecuación  (13.5.5)  es  mayor  que  el  de¬ 
recho.  se  concluye  que  se  presentará  el  flujo  pulsante  en  este  canal. 

La  conclusión  a  la  que  se  llegó  arriba,  mediante  los  resultados  de 
Escoffier  y  Boyd  (1962),  puede  verificarse  si  se  estima  el  número 
de  Vedemikov  o 

V  *=  00F 


0  =  2/3  (ecuación  de  Manning) 


^32.2(1) 

i-*£ 


La  derivada  dP/dA  se  estima  con  un  esquema  numérico  o 


1.0  12  10 


0.20 


y  dP/dA  =  0.20.  Por  ende. 

9  -  1  -  R  ^  -  1  -  0.83(0.20)  -  0.83 
y  V  -  (X)(0.83)(5.6)  -  3.1 

Ya  que  V  fe  1.  esta  técnica  también  predice  flujo  inestable. 

La  mayor  parte  de  las  investigaciones  sobre  flujo  pulsante  u  olas  crecien¬ 
tes  se  han  enfocado  en  establecer  los  criterios  que  deben  satisfacerse  antes  de 
que  se  pueda  establecer  el  tren  de  olas  crecientes.  Aunque  estos  criterios  son 
útiles  para  alertar  al  diseñador  sobre  el  problema  potencial,  no  dan  informa¬ 
ción  sobre  los  tirantes  máximos  y  mínimos  que  pueden  presentarse.  Estos 
criterios  tampoco  proporcionan  información  sobre  las  propiedades  del  tren  de 
olas  crecientes  en  función  de  la  distancia  a  lo  largo  del  canal.  Brock  (1969) 
examinó  cuatro  propiedades  de  los  trenes  de  olas  crecientes  en  una  serie  de 
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=  tirante  mínimo  aguas  abajo  (Fig.  13.14),  c  =  celeridad  de  onda,  y  T  =  perio¬ 
do  de  la  onda.  Para  cada  una  de  las  tres  pendientes  empleadas  en  estos  experi¬ 
mentos  (S  =  0.05,  0.08,  y  0.12)  el  número  de  Fraude  varió  muy  poco  (3.5  < 
F  <  5.6),  y  el  tirante  normal  se  cambió  por  un  factor  de  2.  Las  conclusiones 
de  este  estudio  fueron: 

1.  Para  una  S  fija  y  un  cambio  pequeño  de  F  y'(mñx),  T,  y'(min),  y 

uf  pueden  expresarse  en  función  de  x'  donde  y'(máx)  =  y  (máx)/y„  =  ti¬ 
rante  máximo  adimensional,  T'  =ST/Vgyü=  periodo  medio  de  onda  adi¬ 
mensional,  y'(min)  =  y(min)/(yy  —  tirante  mínimo  adimensional,  yim«.i 
=  a^mu/y*  =  desviación  estándard  de  y(máx),  <rf  =  Sa^yJgys  =  desvia¬ 
ción  estándard  adimensional  de  T,  y  x  =  x/yN  =  distancia  longitudinal 
adimensional. 

2.  A  medida  que  se  incrementaron  S  y  F,  aparecieron  ondas  crecientes  de  am¬ 
plitud  significante  para  valores  menores  de  x'.  Nota :  la  amplitud  significan¬ 
te  se  definió  como  y'(máx)  =  1.1.) 

3.  El  ritmo  de  crecimiento  en  la  amplitud  de  las  ondas  crecientes  con  la  distan¬ 
cia,  3y|máx|/3x,  para  un  valor  dado  de  y'(máx)  aumentaba  al  incrementar¬ 
se  F  y  esta  se  incrementaba  cuando  S  aumentaba. 

4.  Se  identificaron  dos  fases  en  el  desarrollo  de  la  onda  creciente.  En  el  desa¬ 
rrollo  inicial,  las  ondas  crecientes  se  formaban  pero  no  podían  sobrellevarse 
y  combinarse  con  otras  ondas:  por  lo  que,  T  permanecía  constante  en  esta 
fase.  En  la  fase  final  de  desarrollo,  las  ondas  se  sobrellevaban  y  combina¬ 
ban.  En  esta  fase  T  aumentaba  de  manera  casi  lineal  con  x'. 

5.  La  distribución  de  frecuencia  de  ylmáx),  T,  ye  para  un  gasto  dado  en  una 
estación  dada  puede  aproximarse  mediante  una  distribución  gausiana.  La 
distribución  de  los  valores  de  y(min)  estaba  cargada  hacia  los  valores  pe¬ 
queños. 

6.  La  naturaleza  del  fondo  del  canal  en  la  vecindad  de  la  entrada,  aparente¬ 
mente  tiene  una  gran  influencia  sobre  la  distancia  desde  la  entrada  en  la 
que  se  observan  y  pueden  medirse  las  ondas  crecientes.  Si  el  fondo  del  ca¬ 
nal,  cerca  de  la  entrada,  es  suave,  las  ondas  crecientes  empiezan  a  desarro¬ 
llarse  aguas  arriba  de  las  que  se  formarían  si  la  entrada  fuese  rugosa. 
Brock  (1969)  supuso  que  estos  resultados  se  pueden  explicar  en  función  del 
desarrollo  de  la  capa  limite. 

Gracias  a  las  observaciones  anteriores  y  a  sus  resultados  experimentales, 
Brock  (1969)  propuso  las  siguientes  explicaciones:  primero,  para  el  caso  de  un 
canal  rectangular  ancho,  se  pueden  emplear  los  resultados  resumidos  en  la  ta¬ 
bla  13.7  para  predecir  el  desarrollo  de  las  das  crecientes.  [Nota:  en  términos 
de  este  desarrollo,  las  olas  crecientes  empiezan  a  desarrollarse  cuando 
y  (máx)  =  1.1.) 
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El  efecto  de  la  pendiente  del  canal  en  el  desarrollo  de  las  olas  crecientes  no 
pudo  determinarse  a  partir  de  los  resultados  de  laboratorio.  Brock  (1969)  su- 
gurió  que  como  una  primera  aproximación,  los  valores  de  x  de  la  tabla  13.7 
deben  considerarse  como  una  función  de  F.  Por  ejemplo,  para  un  flujo  en  el 
que  F  =  3.75,  las  olas  crecientes  empezaran  a  aparecer  en  x'  =  £100  y  las  de 
choque  (las  ondas  formadas  por  el  proceso  de  sobreelevación),  en  x  =  2600. 
Segundo,  para  canales  rectangulares  anchos  en  los  que  los  valores  de  F  y  S 
se  pueden  comparar  con  los  estudiados  por  Brock,  pueden  emplearse  las  fi¬ 
guras  13.15  y  13.16  junto  con 

ylmáx),,.,  *  y(máx)  +  2.58v,i„u,  (13.5.7) 

para  estimar  el  tirante  máximo  esperado  aguas  abajo. 

Thorsky  y  Haggman  (1970)  notaron  en  un  estudio  que  los  resultados  y  la 
teoría  presentados  por  Brock  (1969)  parecen  estar  bastante  de  acuerdo  con 
la  literatura  previa  sobre  olas  crecientes.  Aunque  también  es  claro  que  se  ne¬ 
cesita  más  investigación  en  esta  área.  Por  ejemplo,  Thorsky  y  Haggman 
(1970)  notaron  que  la  forma  del  canal  puede  tener  una  influencia  decisiva  sobre 
la  generación  de  ondas  crecientes;  ésta  es  una  observación  que  no  se  ha  consi¬ 
derado  en  la  literatura  actualmente  disponible.  Además,  pueden  existir  for¬ 
mas  de  canal  que  no  producen  ondas;  este  tema  no  se  ha  discutido  en  forma 
adecuada  por  la  literatura. 


EJEMPLO  13.7 

Considerando  los  datos  iniciales  del  ejemplo  13.6 
S  -  0.10 

y*  -  0.30  m  (1.0  ft) 
ü  -  9.8  mi»  (32  ft/s) 
b  -  3.0  m  (9.8  ft) 


y  el  canal  es  de  forma  rectangular,  estímese  la  distancia  al  inicio  de  la  forma¬ 
ción  de  olas  crecientes,  la  distancia  al  inicio  de  la  formación  de  la  onda  de  cho¬ 
que,  y  el  tirante  máximo  aguas  abajo. 


TABLA  13.7  Valores  experimentales  de  x'  para  la  formación  de  olas  y  ondas  de 
choque  (Brock,  19691 


Condición  de  onda 


y(máx)  =  1.1  2100  1300-1650  1150-1250 

Ondas  de  choque _  2600 _ 2150 _ 1800-2250 
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Solución 

De  los  datos  dados 


La  pendiente  dada  del  canal  y  el  número  de  Froude  calculado  indican  que  los 
datos  en  la  cuarta  columna  de  la  tabla  13.7  deben  emplearse  para  estimar  la 
distancia  en  la  que  se  forman  las  ondas  crecientes  y  la  onda  de  choque.  La  dis¬ 
tancia  al  inicio  de  la  formación  de  ondas  crecientes  se  estima  por 


¿  .  i-  a  1200 

X  =«  1200y.  -  1200(0.3)  -  360  m  (1200  ft) 

La  distancia  a  la  formación  de  la  onda  de  choque  se  estima  por 


x'm  —  s,  2000 

x  =«  2000y«  -  2000(0.3)  -  600  m  (2000  ft) 

Una  estimación  del  tirante  máximo  esperado  aguas  abajo  se  obtiene  a  par¬ 
tir  de  la  ecuación  (13.5.7)  o 

yfmáx)*,*  ■  y(máx)  +  2.58o, mui 
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FIGURA  13.16  Curvas  para  pomo  una  función  de  la  pendiente  del  canal  y  x. 
(Brock.  1969). 


De  la  figura  13.16,  con  *  =  2000 

y(mW.a=“,U 

y» 

y(máx)  a  1.4y.  -  1.4(0.3)  -  0.42  m  (1.4  ft) 
y  de  la  figura  13.16,  con  x  =  2000 


-  ~  O.lSyw  -  0.15(0.3)  -  0.048  m  (0.15  ft) 


Por  ende, 

yfmáx)^  -  0.42  +  2.58(0.045)  -  0.54  m  (1.8  ft) 
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SINOPSIS 

En  este  capitulo,  se  analizará  el  diseño,  construcción,  y  uso  de  modelos 
físicos  para  la  observación  de  los  fenómenos  de  flujo  en  canales  abiertos. 
Dentro  de  los  tipos  de  modelos  que  se  considerarán  se  encuentran  los  geo¬ 
métricamente  distorsionados  y  no  distorsionados,  de  fondo  fijo  y  móvil, 
y  de  hielo. 

En  el  caso  de  modelos  de  fondo  fijo,  se  hace  mayor  hincapié  en  el  pro¬ 
blema  de  simular  la  dispersión  en  un  modelo  geométricamente  distorsio¬ 
nado.  Se  demuestra  que  en  general,  la  dispersión  no  se  puede  modelar 
en  forma  precisa  con  un  modelo  distorsionado. 

En  el  caso  de  los  modelos  de  fondo  móvil,  se  estudian  técnicas  empíri¬ 
cas  y  teóricas  para  el  diseño  del  modelo. 

También  se  toma  en  consideración  el  tipo  de  material  y  métodos  de 
construcción  de  los  modelos  físicos.  Se  discuten  los  problemos  duales 
de  la  calibración  y  verificación. 

En  la  sección  final  del  capitulo,  se  tratan  los  modelos  físicos  sobre  pro¬ 
blemos  de  hielo  en  canales  abiertos.  Se  consideran  dos  tipos  de  mode¬ 
los.  En  el  primero  se  modela  la  hidrodinámica  e  hidroelasticidad.  Estos 
modelos  deben  emplearse  cuando,  por  ejemplo,  se  estudian  las  fuerzas 
desarrolladas  por  una  lámina  de  hielo  sobre  una  estructura.  En  el  segun¬ 
do  tipo  sólo  se  debe  simular  la  hidrodinámica  en  forma  correcta,  por 
ejemplo,  en  modelos  que  estudian  el  movimiento  del  hielo. 
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1.  Similitud  geométrica:  dos  objetos  son  geométricamente  similares  si  las  ra¬ 
zones  de  sus  dimensiones  correspondientes  son  iguales.  Por  esto,  la  simili¬ 
tud  geométrica  se  refiere  sólo  a  similitud  en  la  forma. 

2.  Similitud  cinemática:  dos  movimientos  son  cinemáticamente  similares  si 
a)  los  patrones  o  trayectorias  del  movimiento  son  geométricamente  simila¬ 
res  y  ó)  las  razones  de  las  velocidades  de  las  partículas  involucradas  en  los 
dos  movimientos  son  iguales. 

3.  Similitud  dinámica:  dos  movimientos  son  dinámicamente  similares  si  a)  la 
razón  de  las  masas  de  los  objetos  involucrados  son  iguales  y  b )  las  razones 
de  las  fuerzas  que  afectan  el  movimiento  son  iguales. 

Nótese  que  aunque  aquí  la  similitud  geométrica  y  cinemática  se  puede  lo¬ 
grar  en  la  generalidad  de  las  situaciones  de  modelaje.  la  similitud  dinámica 
es  un  ideal  que  raramente,  si  es  que  alguna  vez.  puede  lograrse  en  la  práctica 
(escrito  anónimo.  1942). 

Como  se  notó  en  la  sección  1.5,  un  enfoque  para  el  desarrollo  de  los  paráme¬ 
tros  apropiados  con  el  objeto  de  asegurar  la  similitud  dinámica  es  el  escalona- 
miento  de  las  ecuaciones  de  régimen  (Secc.  1.4).  Un  segundo  método  para 
lograr  este  objetivo  es  el  empleo  del  concepto  de  análisis  dimensional  y  el  teo¬ 
rema  II  de  Buckingham  (véase,  p.  ej.,  Streeter  y  Wylie,  1975). 

La  experiencia  dice  que  en  la  mayor  parte  de  los  modelos  es  necesario  confi¬ 
nar  la  similitud  a  una  sola  fuerza.  Ya  que  en  gran  parte  de  los  problemas  en 
canales  abiertos  la  fuerza  de  gravedad  es  la  primordial,  este  capitulo  se  enfoca 
a  modelos  diseñados  para  similitud  respecto  a  la  fuerza  de  gravedad.  Además, 
el  modelador  está  casi  invariablemente  restringido  a  emplear  agua  como  el 
fluido  del  modelo.  Debe  mencionarse  que  se  tienen,  por  supuesto,  excepciones  a 
estas  aseveraciones  cuando  circunstancias  especiales  requieren  excepciones 
(véase,  p.  ej..  Walski,  1979).  Adicionalmente,  en  la  generalidad  de  los  modelos 
de  interés  para  el  ingeniero  hidráulico,  el  flujo  debe  ser  turbulento  en  vez  de  la¬ 
minar.  Recuérdese  que  el  flujo  turbulento  se  presenta  cuando  el  número  de 
Reynolds,  basado  en  el  radio  hidráulico,  excede  a  2  000.  El  flujo  es  laminar 
cuando  el  número  de  Reynolds  es  menor  que  500.  Entre  estos  limites  está  la 
zona  de  transición  que  debe  evitarse  en  el  diseño  de  modelos. 

Además  de  las  consideraciones  teóricas,  de  las  cuales  sólo  algunas  se  han 
discutido  en  los  párrafos  anteriores,  el  modelador  debe  preocuparse  de  las  si¬ 
guientes  limitaciones  físicas:  i)  tiempo.  2)  dinero.  3)  espacio  de  laboratorio,  y 
4)  abastecimiento  de  agua  disponible.  Estas  cuatro  consideraciones  prácticas 
pueden  tener  un  impacto  crucial  y  significativo  en  cualquier  esfuerzo  de  mode- 
laje. 

Las  anteriores  consideraciones  teóricas  y  prácticas  se  combinan  para  pro¬ 
ducir  razones  de  escala  en  el  modelo  dentro  de  los  siguientes  valores: 

1.  Modelos  de  vertedores,  conductos,  y  otras  estructuras,  cuyos  prototipos 
tienen  superficies  relativamente  suaves  y  cuyas  escalas  varían  desde  1:50 
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(distancia  en  el  modelo:  distancia  en  el  prototipo)  a  1:15.  Estos  modelos 
nunca  deben  distorsionarse. 


Fa-F, 


(14.1.1) 


donde  F  =  número  de  Froude  y  los  subíndices  M  y  P  designan  los  números 
de  Froude  del  modelo  y  del  prototipo,  respectivamente.  La  ecuación  (14.1.1) 
puede  resolverse  para  dar 

fútia) 

'  líe  Lf) 


ü*  =  7f  - 


=  Vg¡¿R 


(14.1.2) 
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donde  R  =  subíndice  que  indica  la  razón  entre  la  variable  del  modelo  al  pro- 

UR  =  razón  de  velocidad 

LH  —  razón  de  escala  de  longitud 

g„  =  razón  de  gravedad 

Ya  que  desde  un  punto  de  vista  práctico  no  se  puede  alterar  la  aceleración 
de  gravedad 

gR  “  1 

y  la  ecuación  (14.1.2)  queda  como 

U,  -  VTt  (14.1.3) 

Puesto  que  la  velocidad  del  flujo  se  puede  expresar  en  términos  de  distancia 
y  tiempo,  la  escala  de  tiempos  puede  deducirse  de  la  ecuación  (14.1.3) 

Uu  m  LJTU  m  TrLy  _  L, 

Up  Lp/Tp  TyLp  T, 

Al  sustituir  la  ecuación  (14.1.3)  en  este  resultado  se  tiene 

Tr  -  VLr  (14.1.4) 

donde  T„  =  escala  de  tiempos.  Con  anterioridad  en  esta  sección  se  notó  que 
algunas  veces  deben  emplearse  modelos  de  Froude  con  escalas  distorsionadas. 
En  estos  casos,  debe  disertarse  el  modelo  distorsionado  para  que 

Ur-  VTr  (14.1.6) 

donde  Y,  =  razón  de  escala  vertical  La  escala  de  tiempo  es 


donde  L„  =  razón  de  escala  horizontal.  Aunque  se  recomiendan  las  ecuacio¬ 
nes  (14.1.5)  y  (14.1.6)  para  formular  modelos  distorsionados  (véase,  p.  ej-,  es¬ 
crito  anónimo,  1942),  muchos  modelos  distorsionados  se  apartan  de  estas 
recomendaciones. 

Deben  considerarse  también  modelos  que  siguen  la  ley  de  Reynolds,  en  los 
que  la  viscosidad  es  la  fuerza  primordial  y,  por  ende,  se  pueden  despreciar  en 
forma  segura  las  fuerzas  de  gravedad  y  de  tensión  superficial.  En  los  modelos 
basados  en  la  ley  de  Reynolds 

R„  -  1  (14.1.7) 


donde  R  =  número  de  Reynolds;  por 

U, 


(14.1.8) 
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(14.1.10) 


donde  V  =  velocidad  característica 
L  =  longitud  característica 
p  =  densidad  del  fluido 
i  =  esfuerzo  de  tensión  superficial 

Si  se  igualan  los  números  de  Weber  en  el  prototipo  y  el  modelo,  da  las  siguien¬ 
tes  relaciones  para  las  razones  de  escalas  de  velocidad  y  tiempo: 


U. 


(14.1.11) 


(14.1.12) 


La  tabla  14.1  resume  las  relaciones  que  deben  existir  entre  las  diferentes 
propiedades  de  los  fluidos  empleados  en  el  modelo  y  el  prototipo,  si  se  desea 
obtener  una  similitud  perfecta  entre  el  modelo  y  el  prototipo  bajo  las  leyes  de 
modelaje  vistas  antes.  Cada  expresión  de  la  tabla  14.1  es  una  combinación 
de  las  razones  —del  modelo  al  prototipo—  entre  una  longitud  arbitraria  y  una 
fuerza  característica  de  cada  ley.  A  menudo  se  considera  al  tiempo  como 
una  razón  independiente  y  queda  fijo  una  vez  que  se  han  seleccionado  la 
razón  de  longitud  y  de  fluidos  para  el  modelo  y  el  prototipo. 
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En  el  flujo  de  canales  abiertos,  la  presencia  de  la  superficie  libre  asegura  el 
dominio  de  las  fuerzas  de  gravedad:  por  ende,  la  ley  de  Froude  es  el  principio 
fundamental  sobre  el  que  se  construyen  casi  todos  los  modelos  hidráulicos  de 
canales  abiertos.  Los  efectos  de  tensión  superficial  sólo  tienen  importancia 
cuando  el  radio  de  curvatura  de  la  superficie  libre  o,  las  distancias  a  las  fronte¬ 
ras  sólidas,  son  muy  pequeñas.  Por  esto,  los  efectos  de  tensión  superficial  son 
despreciables  en  la  mayor  parte  de  los  prototipos,  asi  que  debe  cuidarse  que 
también  sean  despreciables  en  los  modelos.  Desde  un  punto  de  vista  práctico, 
si  los  tirantes  del  modelo  son  mayores  a  2  ¡n  (0.05  m),  se  pueden  ignorar  los 
efectos  de  tensión  superficial.  La  viscosidad  es  mucho  más  importante  y  pue¬ 
de  ejercer  su  influencia  en  muchas  situaciones  diferentes.  El  único  método 
para  mantener  los  efectos  viscosos  iguales  en  el  modelo  y  en  el  prototipo  es 
el  de  mantener  iguales  los  números  de  Reynolds  y  Froude  en  ambos.  Desde 
un  punto  de  vista  práctico,  este  requisito  no  puede  satisfacerse.  Pero  si  el  flu¬ 
jo  en  el  modelo  es  turbulento,  entonces  el  arrastre  de  forma  quedará  modelada 
de  manera  precisa,  pero  el  arrastre  superficial  no  quedará  modelado  en  forma 
precisa.  Por  ende,  el  modelador  debe  preocuparse  en  Jodo  momento  con  lo  que 
se  denomina  efectos  de  escala;  i.e„  con  las  distorsiones  introducidas  por  fuer¬ 
zas  que  no  son  la  fuerza  dominante  en  la  que  se  basa  el  modelo. 
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distorsionado  en  el  cual  la  razón  de  escala  vertical  es  1*  y  la  razón  de  escala 
horizontal  es  LR.  Las  velocidades  medias  de  flujo  en  el  prototipo  y  en  el  mo¬ 
delo  están  dadas  por  la  ecuación  de  Manning  o 
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donde  R  =  radio  hidráulico 

S  =  pendiente  del  fondo  del  canal 
n  —  coeficiente  de  resistencia  de  Manning 
<t>  =  coeficiente  cuyo  valor  depende  del  sistema  de  unidades  empleado 
(1  para  el  SI.  1.49  para  el  sistema  inglés) 

Se  tiene,  al  combinar  estas  ecuaciones  para  formar  la  razón  de  eséala  de  velo¬ 
cidades  que 

[J  m  ¡£m  _ 

*  üp  «« 


y  puesto  que  S*  =  YJLK 


Ur 


mv,VYK 

iír'/Lr 


La  razón  de  escala  de  gastos  se  puede  obtener  al  observar  que 


Qr  -  íLrYrUr) 
{Rr)mVTr{Yr)m 


Se  puede  entonces  definir  la  escala  de  tiempo  como  sigue 
^  escala  de  volúmenes  L\Yr 

R  escala  de  gastos  Q„ 


(14.2.3) 


(14.2.4) 


(14.2.6) 


Nota:  En  un  modelo  hidráulico  distorsionado,  el  radio  hidráulico  no  se  pue¬ 
de  estimar  analíticamente,  por  lo  que  se  debe  calcular  sección  por  sección. 


EJEMPLO  14.1 

Si 

Lr  «  k» 

Y,=  %, 

Qr  =  X— 
rip  -  0.024 

y  las  secciones  correspondientes  del  prototipo  y  del  modelo  son  las 
mostradas  en  la  figura  14.1.  determínense  nu  y  T„.  Este  ejemplo  se 
presentó  por  primera  vez  en  un  estudio  anónimo  (1942). 

Solución 

La  escala  de  pendientes  está  dada  por 
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A  partir  de  la  información  de  la  figura  14.1 
n  «v  0.245  1 

S‘-Tr  Uí-K- 00101 

De  la  ecuación  (14.2.4) 

qr  - 

n*  n*  \97.5/  \80/ 

0  -ÍS5»-¿,í6,<“,'‘ 


y  n*  -  4.66  X  10*(128  000)  -  0.596 

El  valor  requerido  de  n  en  el  modelo  es 

nM  -  0.596nP  -  0.596(0.024)  -  0.014 

La  razón  de  escala  de  tiempo  para  este  juego  de  circunstancias  se  esti¬ 
ma  con  la  ecuación  (14.2.5)  o 


Por  ende.  1  h  de  tiempo  del  prototipo  corresponde  a  2.4  min  en  el  mo¬ 
delo. 


En  el  ejemplo  anterior,  un  examen  cuidadoso  demuestra  que  bajo  algunas 
circunstancias  es  posible  que  las  fronteras  del  modelo  resulten  más  rugosas 
que  las  del  prototipo.  Este  serta  el  caso  si  Q„  <  •/,„  ÍK.  Estas  situaciones  se 
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presentan  comúnmente  en  la  práctica  y  pueden  resolverse,  en  algunos  casos, 
poniendo  piedritas  o  tiras  de  metal  dobladas  en  las  fronteras  del  modelo  para 


está  regida  por 

+  (KM 


donde  c  =  concentración  de  una  substancia  disuelta  conservativa 
t  =  tiempo 

u  =  velocidad  media  en  la  dirección  longitudinal 
A  =  sección  transversal  del  flujo 
E  =  coeficiente  de  dispersión  longitudinal 

La  ecuación  (14.2.6)  sólo  emplea  cantidades  promedio  sobre  la  sección  trans¬ 
versal  y  supone  que  el  transporte  de  masa  que  no  se  debe  a  la  convección  es 
proporcional  al  gradiente  de  concentración  y  al  coeficiente  de  dispersión.  En 
el  capitulo  10,  también  se  aseveró  que  £  es  una  función  de  los  gradientes  de 
velocidad  en  las  direcciones  transversal  y  vertical.  Con  estas  observaciones, 
puede  esperarse  que  un  modelo  distorsionado  —especialmente  si  se  emplean 
elementos  de  rugosidad  exagerados—  no  expresará  correctamente  los  proce¬ 
sos  de  dispersión. 

Por  definición,  el  modelaje  correcto  de  la  dispersión  de  un  contaminante  es 
una  simulación  en  donde  la  concentración  relativa  en  cada  punto  del  modelo 
sea  igual  a  la  concentración  relativa  en  cada  punto  geométricamente  corres¬ 
pondiente  en  el  prototipo.  La  concentración  relativa  es  la  concentración  real 
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dividida  entre  la  entrada  de  masa  por  unidad  de  volumen  del  sistema.  Para  el 
modelaje  correcto  de  una  nube  contaminante,  una  condición  necesaria,  mas 
no  suficiente,  es 


(»,)*  -  L.  (14.2.7) 

donde  a,  =  varianza  longitudinal  de  la  nube  dispersante,  y,  como  antes,  L„  = 
razón  de  escala  horizontal.  Entonces,  según  la  ecuación  (10.2.6) 


-i =«> 


Si  se  combina  la  ecuación  (10.2.6)  con  las  ecuaciones  (14.1.6)  y  (14.2.7), 
ne  una  condición  necesaria  para  el  modelaje  correcto  o 

a  i> 

vr. 


E'-t 


se  óbtie- 
(14.2.8) 


Si  se  satisface  la  ecuación  (14.2.8),  entonces  se  pueden  transponer  los  perfiles 
de  concentración  entre  el  prototipo  y  el  modelo. 

Fischer  y  Holley  (1971)  examinaron  el  problema  de  la  reproducción  correcta 
de  una  nube  dispersante  en  un  modelo  de  escalas  distorsionado  y  notaron  que 
el  coeficiente  de  dispersión  total  E  puede  verse  como  si  tuviese  dos  componen¬ 
tes,  que  son:  í)  E„  la  cual  es  la  componente  de  dispersión  asociada  con  la 
distribución  de  velocidades  vertical,  y  2)  E„  que  es  el  coeficiente  de  disper¬ 
sión  asociado  con  la  distribución  de  velocidades  transversal.  En  un  flujo  per¬ 
manente  dominado  por  gradientes  verticales  de  velocidad,  el  coeficiente  de 
dispersión  puede  estimarse  por 


E.  -  5.9yu.  (14.2.9) 

donde  u.  =  Vgfó 
y  =  tirante 
R  —  radio  hidriuüco 
S  =  pendiente  longitudinal  del  canal 
Fischer  y  Holley  (1971)  supusieron  que 


(u.),  -  (í«y«S*)w  -  -jL  (14.2.10) 


donde  gR  =  1.  Al  combinar  las  ecuaciones  (14.2.9)  y  (14.2.10)  se  obtiene 

(£.).  -  (Mili) 

Una  comparación  de  las  ecuaciones  (14.2.8)  y  14.2.11)  demuestra  que  aun  en 
este  caso  elemental,  el  modelo  hidráulico  distorsionado  no  expresará  en  for- 
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ma  correcta  la  dispersión  longitudinal.  En  flujos  dominados  por  los  gradien¬ 
tes  transversales  de  velocidad.  Fischer  11967)  demostró  que 


_  0-3(u'1)6> 

Ei  ~Rür~ 


(14.2.12) 


donde  6  =  distancia  sobre  la  superficie  del  agua  desde  el  hilo  de  máxima  velo¬ 
cidad  al  talud  mis  distante,  u*  =  diferencia  entre  la  velocidad  puntual  y  la 
velocidad  media  de  la  sección  transversal,  y  (  )  indica  un  promedio  sobre 
la  sección  transversal  de  la  variable  encerrada.  Si  se  supone  que 


<u|) 

51 


y  se  combina  la  ecuación  (14.2.12)  con  esta  suposición  (Fischer  y  Holley. 
1971),  entonces 


La  ecuación  (14.2.13)  indica  que  el  modelo  hidráulico  distorsionado  no  repre¬ 
sentará  correctamente  la  dispersión  de  la  nube  contaminante  cuando  el  flujo 
esté  dominado  por  gradientes  transversales  de  velocidad.  Si  se  agregan  tiras 
de  rugosidad  en  la  mayor  parte  de  los  modelos  distorsionados  aumenta  la  dis¬ 
crepancia  notada  entre  el  prototipo  y  el  modelo.  Basados  en  los  resultados  pre¬ 
sentados  arriba  y  en  otros  trabajos.  Fischer  y  Holley  (1971)  concluyeron  que: 

1.  En  un  modelo  hidráulico  distorsionado  con  flujo  permanente,  los  efectos  de 
dispersión  de  la  distribución  vertical  de  velocidad  aumentan,  mientras  que 
los  efectos  de  dispersión  de  los  gradientes  de  velocidad  transversal  dismi¬ 
nuyen.  Aunque  es  concebible  que.  en  casos  específicos,  estos  efectos  pue¬ 
den  cancelarse  y  producir  una  simulación  correcta,  las  probabilidades  de 
que  esto  ocurra  deben  considerarse  minimas. 

2.  En  flujos  oscilatorios,  como  los  encontrados  en  los  estuarios  regidos  por 
mareas,  los  efectos  dispersivos  causados  por  la  distribución  de  velocidad 
vertical  se  magnifican  mientras  que  los  efectos  de  la  distribución  transver¬ 
sal  de  velocidad  pueden  aumentar,  disminuir,  o  representarse  correctamen- 

3.  En  estuarios  con  mareas  pronunciadas,  los  efectos  dispersivos  de  los  gra¬ 
dientes  vertical  y  transversal  de  velocidad  se  incrementan:  por  ende,  la  dis¬ 
persión  ocurre  mucho  más  rápidamente  en  el  modelo  que  en  el  prototipo. 

Otros  investigadores  (véase,  p.  ej..  Moretti  y  McLaughlin.  1977,  y  Roberts  y 
Street,  1980)  han  llegado  a  las  mismas  conclusiones.  Moretti  y  MacLaughlin 
(1977)  conduyeron  que  podían  emplearse  criterios  de  similitud  para  desa¬ 
rrollar  modelos  que  representaran  correctamente  el  mezdado  vertical  o  el 
transversal,  pero  que  no  era  posible  que  un  modelo  distorsionado  simulara 
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correctamente  ambos  procesos  en  forma  simultánea.  Roberts,  et  al  (1979), 
describieron  una  serie  inicial  de  experimentos  en  lo  que  ellos  denominaron  un 
equipo  para  distorsión  variable  (véase  también  Roberts.  et  al,  1979)  y  llega¬ 
ron  a  la  conclusión  de  que,  hasta  el  momento,  no  se  conocen  los  detalles  de 
los  propesos  de  mezclado  en  un  flujo  turbulento  y  ni  cómo  varían  éstos  con 
una  distorsión  geométrica.  Por  ende,  la  conclusión  general  es  que  los  mode¬ 
los  hidráulicos  distorsionados  no  son  apropiados  en  el  estudio  de  fenómenos 
en  los  que  la  dispersión  de  un  contaminante  es  de  importancia  crucial. 

14.3  MODELOS  DE  FONDO  MÓVIL 

Cuando  es  de  vital  importancia  el  movimiento  de  materiales  que  componen  los 
taludes  y  el  fondo  de  un  canal,  se  emplea  un  modelo  de  fondo  móvil.  Estos  mo¬ 
delos  pueden  emplearse  para  atacar  los  siguientes  problemas: 

1.  Morfología  general  de  ríos.  Cambios  en:  las  pendientes  del  rio.  sección 
transversal,  erosión,  sedimentación,  y  cambios  en  el  gasto  y  arrastre  de  se¬ 
dimentos  asociados  a  estructuras  hidráulicas,  o  cambios  en  el  uso  de  la 

2.  Encajamiento  de  ríos.  Eliminación  de  curva  o  meandros,  reubicación  del 
canal  principal,  y  la  óptima  ubicación  y  diseño  de  espigones 

3.  Desarrollo  de  llanuras  de  inundación 

4.  Ubicación  y  diseño  de  pilas  de  puentes 

5.  Erosión  debajo  de  cortinas 

6.  Cruces  de  tuberías 

En  comparación  con  los  modelos  de  fondo  fijo  descritos  en  la  sección  ante¬ 
rior  de  este  capitulo,  el  diseño  y  operación  de  un  modelo  de  fondo  móvil  es 
mucho  más  complejo.  Dos  dificultades  importantes  son: 

1.  La  rugosidad  de  frontera  del  modelo  no  está  controlada  por  el  diseño,  ya 
que  es  una  variable  dinámica  controlada  por  el  movimiento  del  sedimento 
y  la  forma  del  fondo  que  se  desarrolla. 

2.  El  modelo  debe  simular  correctamente  no  sólo  el  movimiento  del  agua  del 
prototipo  sino  también  el  movimiento  del  sedimento  del  prototipo. 

Hay  tres  métodos  de  diseño  de  un  modelo  de  fondo  móvil  que  varían  desde 
el  puramente  empírico  por  tanteo  hasta  el  método  esencialmente  teórico  de¬ 
sarrollado  por  Einstein  y  Chien  (1956b). 

Diseño  por  tonteo 

El  estudio  de  modelo  de  fondo  móvil  má^  jatíguo  que  se  conoce,  se  hizo  en 
1875  por  Louis  Jerome  F argüe  para  mejoras  en  el  río  Garonne  en  Bordeaux 
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(Zwambom,  1967).  En  1885,  Osbome  Reynolds  construyó  un  modelo  físico 
con  un  fondo  móvil  para  estudiar  el  estuario  del  rio  Mersey  en  Inglaterra.  Es¬ 
tos  primeros  modelos  se  construyeron  y  emplearon  en  forma  efectiva  durante 
muchas  décadas,  antes  de  que  se  desarrollaran  los  principios  teóricos  moder¬ 
nos  de  modelaje.  La  base  para  el  diseño  en  estos  primeros  modelos  era  la  hipó¬ 
tesis  de  que  si  un  modelo  podia  ajustarse  para  reproducir  eventos  que  habían 
ocurrido  en  el  prototipo,  entonces  el  modelo  también  deberla  reproducir  even¬ 
tos  que  ocurrirían  en  el  prototipo.  La  precisión  de  los  resultados  obtenidos 
por  Fargue  y  Reynolds  prueba  la  validez  de  esta  hipótesis,  la  cual  básicamen¬ 
te  requiere  el  desarrollo  de  un  modelo  por  tanteo,  en  conjunción  con  la  verifi- 

E1  enfoque  de  tanteo  para  el  diseño  de  modelos  de  fondo  móvil  involucra  la 
selección  del  material  de  fondo.  Se  establecen  la  velocidad  del  flujo  requerida 
para  mover  el  material  seleccionado  y  el  coeficiente  de  fricción  que  caracteriza 
al  material.  De  aqui,  se  estima  la  escala  vertical  requerida  para  erosionar  el 
material  de  fondo.  Se  construye  entonces  el  modelo,  y  se  ajustan  las  variables 
del  modelo  conforme  se  necesite  para  lograr  una  concordancia  entre  los  resul¬ 
tados  entre  el  modelo  y  el  prototipo  para  un  evento  de  verificación  o  una  serie 
de  eventos  de  verificación. 

El  o  los  eventos  de  verificación  deben  satisfacer  los  siguientes  criterios: 

1.  El  o  los  eventos  empleados  del  prototipo  para  verificación  del  modelo  de¬ 
ben  involucrar  fenómenos  pertinentes,  de  acuerdo  con  los  objetivos  y  me¬ 
tas  del  estudio  del  modelo  propuesto.  Por  ejemplo,  un  modelo  que  se 
empleará  para  estudiar  el  movimiento  de  fondo  no  debe  verificarse  con  da¬ 
tos  de  una  avenida. 

2.  El  o  los  eventos  en  los  que  se  basará  la  verificación  deben  ser  continuos 
y  de  una  duración  razonable. 

3.  El  o  los  eventos  en  los  que  se  basará  la  verificación  no  deben  ser  extremo¬ 
sos,  a  no  ser  de  que  ese  sea  el  propósito  del  programa  de  modelaje. 

4.  Mientras  más  grande  sea  la  diferencia  entre  las  condiciones  que  se  modela¬ 
rán  con  las  condiciones  con  que  se  verificará,  mayor  será  la  incertidumbre 
en  los  resultados  del  modelaje. 

Como  se  indicó  arriba,  el  desarrollo  de  un  modelo  de  fondo  móvil  por  este 
procedimiento  de  diseño  (i.e.,  la  comparación  de  datos  del  modelo  y  del  proto¬ 
tipo)  es  un  procedimiento  por  tanteo  que  se  repite  hasta  lograr  resultados  sa¬ 
tisfactorios.  Algunas  de  las  variables  que  pueden  ajustarse  o  manipularse  son: 

1.  Escala  de  gastos 

2.  Pendiente  de  la  superficie  del  agua 

3.  Tipo  de  material  de  fondo 

4.  Magnitud  de  la  escala  de  tiempos 
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5.  Rugosidad  de  la  frontera  fija 

En  este  momento  se  pueden  hacer  un  número  de  comentarios  misceláneos 
sobre  modelos  de  fondo  móvil: 


2.  Aunque  en  modelos  de  fondo  fijo,  en  muchos  casos  puede  emplearse  la  dis¬ 
torsión  geométrica  sin  crear  problemas  insolubles,  en  un  modelo  de  fondo 
móvil  la  distorsión  geométrica  de  las  escalas  puede  originar  un  canal  cu¬ 
yos  taludes  excedan  el  ángulo  de  reposo  del  material  del  fondo  del  canal. 
Si  los  taludes  son  estables  en  el  prototipo,  entonces  los  del  modelo  se  pue¬ 
den  construir  de  material  rígido. 

3.  La  distorsión  geométrica  de  las  escalas  también  pueden  producir  un  au- 
en  la  rugosidad  de  las  fronteras.  Peto  la  rugosidad  de  pared  no  está  sólo  en 

miento  del  fondo  en  si.  Por  esto’,  en  los  modelos  de  fondo  móvil,  la 
distorsión  geométrica  de  escalas  debe  evitarse  o  minimizarse. 


Métodos  teóricos 


Aunque  se  pueden  construir  modelos  de  fondo  móvil  por  tanteo,  se  dispone 
de  técnicas  explícitas  de  diseño  que  basados  en  conceptos  teóricos  y 
semiteóricos  razonablemente  bien  establecidos.  Por  ejemplo,  considérese  la 
figura  7.13,  que  delimita  el  inicio  de  movimiento  de  partículas  en  función  de 
dos  parámetros  adimensionales  R.  y  P,  donde 


(S.  -  l)<f  (S.  -  l)gd 


(14.3.1) 

(14.3.2) 


donde  R.  =  número  de  Reynolds  basado  en  la  velocidad  al  cortante  y  en  el 
tamaño  de  la  partícula 
u.  =  velocidad  al  cortante 


»  =  viscosidad  cinemática  del  fluido 

S,  =  gravedad  especifica  de  las  partículas  que  componen  el  períme- 
d  =  diámetro  de  las  partículas  que  componen  el  perímetro  del  canal 
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idicional- 


i  el  flujo 
o  con  el 


provocado  por  la  ru- 

y  r¡>  =  un  esfuerzo 


y  Barbarossa 


tí  -  yR'S  (14.3.3) 

ri  -  yR’S  (14.3.4) 

y  Tt  -  tí  +  rj  -  y(R'  +  R’)S  (14.3.5) 

donde  R’  y  R’  son  las  componentes  del  radio  hidráulico  asociadas  con  rj,  y 
tí  respectivamente.  En  1923  Strickler  (véase,  p.  ej.,  Chow,  1959.  o  Hender- 
son,  1966  o  la  Sección  4.3)  aseveró  que 

n  -  0.034 d1*  (14.3.6) 


donde  n  =  n  de  Manning  y  d  =  diámetro  del  sedimento.  Entonces.  s¡  como 
se  dijo  en  el  párrafo  anterior,  la  razón  equivalente  de  rugosidad-tamaño  de 
partícula  es  la  misma  en  el  modelo  y  en  el  prototipo 

n,  =  djf  (14.3.7) 


De  la  ecuación  (14.2.3) 


U* 


n.VÜ 


(14.3.9) 


donde  U„  =  WR.  Al  combinar  las  ecuaciones  (14.3.7)  y  (14.3.9)  se  obtiene 
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La  implicación  de  la  ecuación  (14.3.8)  es 


is  de  las  ecuaciones  (14.3.1)  y  (14.3.2)  que 

M., 

agL/tda 

R,Y«ñ 

LA 


(14.3.12) 

(14.3.13) 


1.  Si  y*  =  L„,  o  sea,  el 


que  el  prototipo. 

2.  Si  la  razón  de  gravedad  especifica  se  selecciona  antes,  entonces  de  las  ecua¬ 
ciones  (14.3.12)  y  (14.3.13) 


si  =  1.  La  ecuación  (14.3.14)  implica  que  si  el  material  del  sedimento 
empleado  en  el  modelo  tiene  una  gravedad  especifica  menor  que  el  material 
en  el  prototipo,  entonces  el  tamaño  del  material  empleado  en  el  prototipo 
debe  ser  mayor. 

3.  Si  R„  no  puede  suponerse  igual  a  y*,  entonces  las  razones  de  escala  L„  y 
y„  deben  encontrarse  por  tanteo.  Pero  si  R„  =  YK,  entonces 

L„  =  (14.3.16) 

y  Y,-aV  (14.3.16) 

4.  Puede  demostrarse  que  la  razón  entre  el  transporte  de  sedimento  por  uni¬ 
dad  de  ancho  y  del  gasto  por  unidad  de  ancho  debe  ser  mayor  en  el  modelo 
que  en  el  prototipo. 

5.  En  la  generalidad  de  los  casos  de  diseño  de  modelos  de  fondo  móvil,  la  ley 
de  modelaje  del  número  de  Froude  no  se  considera  como  una  regla  absolu¬ 
ta.  Por  ejemplo,  si  el  número  de  Froude  es  pequeño,  entonces  los  efectos 
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STÍntero”  dr^^e^iTel^ielo  y  el  prototipo.15*11 
6.  La  razón  de  tamaño  de  partícula  a  la  que  se  refiere  la  ecuación  (14.3.101 
caracteriza  la  rugosidad  del  fondo  del  canal,  mientras  que  la  razón  de 
tamaño  de  partícula  empleada  en  las  ecuaciones  (14.3.12)  y  (14.3.13)  es  carac¬ 
terística  de  las  propiedades  de  transporte  de  las  partículas.  Debe  recono¬ 
cerse  que  estas  razones  que  caracterizan  las  distribuciones  de  tamaños  de 
partículas  en  el  prototipo  y  el  modelo  no  son  necesariamente  iguales. 


EJEMPLO  14.2 

Un  tramo  de  canal  que  es  aproximadamente  parabólico  en  corte  trans¬ 
versal  tiene  un  ancho  superficial  de  60  m  (197  ft)  cuando  el  tirante  es 
de  1.6  m  (4.9  ft).  En  el  prototipo,  la  arena  de  cuarzo  que  compone  el 
fondo  tiene  una  gravedad  especifica  de  2.65.  Si  se  desea  construir  un 
modelo  de  fondo  móvil  de  este  tramo  con  material  con  gravedad  espe¬ 
cifica  de  1.2,  determínese  el  tamaño  apropiado  de  la  partícula  en  el 
modelo  y  las  razones  de  escalas  de  longitud  L,  y  Y,. 

Solución 

Si  se  emplea  el  método  de  análisis  de  Einstein  y  Chien  (1956b)  y  U„ 
=  1,  entonces  la  razón  de  tamaño  de  partícula  (modelo  a  prototipo) 
está  dada  por  la  ecuación  (14.3.14)  o 


simultánea  las  ecuaciones  (14.3.12)  y  (14.3.13).  Ya  que  R,  =  /(£,*, 
y„),  la  solución  de  estas  ecuaciones  debe  efectuarse  por  tanteo.  Los 
valores  iniciales  de  tanteo  para  L„  y  Y,  se  determinan  al  suponer  que 
R,  =  Y„;  por  lo  que,  según  las  ecuaciones  (14.3.15)  y  (14.3.16) 


Y,  -  aV  - 


Para  la  sección  parabólica  definida  para  el  canal,  el  radio  hidráulico 
en  el  prototipo  es  (véase  la  Tabla  1.1) 


HIDRAULICA  0€  canales  abiertos 


R  _  2T>y  ■  c  ..  2<^°>,(15)  _  x  00  m  (3.28  ft) 

Rp  3  T*  +  8/  3(60)’  +  8(15)* 

El  radio  hidriaulico  en  el  modelo  para  la  escala  geométrica  supuesta 

VTLJ'yY,  2I60(0.03)]*(1.5)(0.08S) 

Ru  “  (3 TU  +  8 (j-y*)1  “  3[(60(0.03)1*  +  8[ 1.5(0.085)]* 

-  0.084  m  (0.28  ft) 

Por  ende, 

En  este  momento,  debe  demostrarse  que  las  escalas  geométricas  su¬ 
puestas  satisfacen  las  ecuaciones  (14.3.12)  y  (14.3.13).  La  ecuación 
(14.3.12)  requiere  que 


Mi-.l 

a.L'd. 


0.084(0.085) 


y  ~  ((1.2  -  11/(2.65  -  1)1(0.030)(20)  " 

La  ecuación  (14.3.13)  requiere  que 

0.084(0.085)(2.0L*  _ 

0.03(1.0)* 

Puesto  que  las  ecuaciones  (14.3.12)  y  (14.3.13)  se  satisfacen  casi  exac¬ 
tamente.  se  considera  que 

L,  -  0.03 

y  y,  -  0.085 

Algunos  investigadores  [véase,  p.  ej..  Bogardi,  1959,  o  Bogardi  (en  Hender- 
son,  1966),  y  Raudkivi,  1976]  han  aseverado  que  el  requisito  de  que  F,  y  R. 
tengan  exactamente  el  mismo  valor  en  el  modelo  y  el  prototipo  puede  y  debe 
relajarse  un  poco,  cuando  R.  >  100  el  flujo  alrededor  de  los  granos  de  sedi¬ 
mento  es  totalmente  turbulento,  y,  como  es  el  caso  en  otros  modelos,  no  es  ne¬ 
cesario  que  IR.)*  =  (R)p  si  se  cumple  que  IR.)*  *  100  También  se  asevera 
que  la  formación  del  fondo  es  sólo  una  función  de  un  parámetro  6  que  se  defi- 
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i-*"  = 


(14.3.17) 


donde  la  unidad  de  longitud  empleada  es  el  centímetro.  Henderson  (1966) 
notó  que  toda  la  evidencia  a  la  que  se  hacia  referencia  como  apoyo  para  la 
ecuación  (14.3.17)  era  proporcionada  por  sistemas  de  agua  sobre  granos  en  los 
cuales  S,  =  2.65  y  v  =  0.011  cm'la  (1.18  X  10~s  ft’/s).  Por  tanto  la  ecuación 
(14.3.2)  se  puede  reescribir  como 


u?  456  /u.d\ 
(S,  -  l)gd  “du,\  ,  I 


(14.3.18) 


Los  valores  de  B.  en  centímetros,  dados  por  Bogardi  para  varías  formaciones 
de  fondo,  se  resumen  en  la  tabla  14.2.  Estos  valores,  cuando  se  emplean  en  la 
ecuación  (14.3.18),  definen  una  serie  de  bandas  en  el  plano  F,  -  R.  (Fig.  14.2) 


90  de  la  raíz  cuadrada  de  la  pendiente  son  iguales  en  el  modelo  y  en  el 
prototipo  o 

Ci'W.  <1““l 

donde  C'=  coeficiente  de  rugosidad  de  grano 

C'-6.75V*log(^j  (14.3.20) 

d*>  =  diámetro  debajo  del  cual  se  encuentra  el  90%  de  los  diámetros 
más  pequeños  de  las  partículas,  y  R  =  radio  hidráulico.  Segundo,  la  ra¬ 
zón  del  cortante  a  la  velocidad  de  asentamiento  debe  ser  igual  en  el  mo¬ 
delo  y  en  el  prototipo  o 

fe!'1  o**® 

donde  u.  =  'JgRS  =  velocidad  al  cortante  y  u,  =  velocidad  de  asenta¬ 
miento.  Las  velocidades  de  asentamiento  de  algunos  materiales  seleccio¬ 
nados  para  modelos  se  resumen  en  la  figura  14.3  en  función  del  tamaño 
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del  grano  y  la  temperatura  del  agua.  Tercero,  el  número  de  Reynolds,  ba¬ 
sado  en  el  diámetro  del  sedimento  en  el  modelo,  debe  ser  aproximada¬ 
mente  un  décimo  del  número  de  Reynolds  del  grano  del  prototipo  o 


(R.)„  <  X#  (14.3.22) 

donde  R.  =  udh  =  número  de  Reynolds  del  grano 
u  —  velocidad 
v  =  viscosidad  cinemática 


c.  La  distorsión  de  escalas  geométricas  no  debe  ser  muy  grande;  i.e., 


3.  El  movimiento  de  sedimentos  está  estrechamente  relacionado  con  el  tipo 
de  formación  de  fondo  que.  a  su  vez,  está  en  función  de  uJu„  R.,  y  F.  Pa¬ 
ra  valores  especificados  de  uJu,  y  F,  se  aseguran  formaciones  de  fondo,  y 
por  ende  la  existencia  de  modelos  similares  del  movimiento  de  fondo  cuando 
el  valor  de  R.  para  el  modelo  está  dentro  de  los  valores  determinados  por 
uJu„  y  por  el  intervalo  apropiado  de  F.  que  define  un  tipo  de  formación 
de  fondo  (Fig.  14.4). 
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4.  Dados  los  criterios  de  similitud  definidos  arriba,  se  pueden  derivar  los  si¬ 
guientes  factores  de  escala. 


Gasto 

Q,  -  L,Yfc*  (14.3.24) 


L, 
U i 


(14.3.25) 


Tiempo  sedimentoUgico 


(TJ, 


y,  ¿a 

(?«)* 


(14.3.26) 


donde  T,  =  escala  de  tiempo  del  sedimento 

a  =  densidad  relativa  del  sedimento  sumergido 
q,  =  gasto  de  sedimento  de  fondo  por  unidad  de  ancho 
De  la  ecuación  (14.3.26)  es  evidente  que  la  determinación  de  la  escala  de 
tiempo  para  el  sedimento  requiere  que  se  conozca  el  transporte  de  fondo  en 
el  modelo  y  en  el  prototipo.  Aunque  el  transporte  de  fondo  del  prototipo 
puede  estimarse  (véase,  p.  ej.,  Rouse,  1958).  Zwanbom  (1966, 1967,  y  1969) 
proporciona  la  siguiente  relación  aproximada: 

(TJ,  =*  10  T,  (14.3.27) 


La  validez  de  los  criterios  de  similitud  dados  arriba  se  han  confirmado  al  com¬ 
parar  los  resultados  obtenidos  en  modelos  con  los  observados  en  prototipos 
(véase,  p.  ej..  Zwanborn,  1966.  1967.  y  1969). 

EJEMPLO  14.3 

En  el  prototipo  uJu,  =  5.5.  F  =  0.5.  y  la  formación  del  fondo  es  de 
dunas.  Si  se  usan  los  criterios  de  Zwanborn  (1966,  1967,  y  1969)  que 
se  resumen  en  la  figura  14.4,  determínese  el  intervalo  apropiado  de 
números  de  Reynolds  para  el  grano  para  el  modelo. 

Solución 

Los  números  de  Fraude  para  el  modelo  y  el  prototipo  son  iguales:  asi. 
la  ecuación  (14.3.21)  requiere 
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Por  tanto,  de  la  figura  14.4.  si  el  fondo  tiene  dunas 
2  <  «•)»#  <  5 


Método  del  régimen 


T<xVQ  (14.3.27) 
yocQ*"  (14.3.28) 
S  «  Q-'"  (14.3.29) 


De  las  ecuaciones  (14.3.27)  a  (14.3.29).  se  pueden  deducir  las  escalas  apropia¬ 
das  para  el  modelo,  mediante  la  inducción  o 

L,  =  Vq¡¡  (14.3.30) 

y  y*  -  ©y*  (14.3.31) 

Como  resultado  de  las  ecuaciones  (14.3.30)  y  (14.3.31),  se  pueden  colegir  las  si¬ 
guientes  escalas  para  el  modelaje: 

Y,  Qtf 

s,mr.mw.mQi  (R332) 

y»  -  ÜP  (14.3.33) 

y  Q,  -  X„YV  (14.3.34) 

Respecto  a  este  método  de  diseño  de  un  modelo  de  fondo  móvil,  se  pueden 
hacer  las  siguientes  observaciones: 


MODELOS  HIDRAULICOS  673 


X.  De  la  ecuación  (14.3.33),  es  obvio  que  el  modelo  tiene  escalas  geométrica¬ 
mente  distorsionadas. 

2.  La  ecuación  (14.3.34)  concuerda  con  la  ley  de  jnodelaje  de  Fraude. 

3.  Si  se  emplea  este  método  de  diseño,  se  supone  tácitamente  que  el  material 
de  fondo  del  modelo  es  el  mismo  que  el  del  prototipo. 

Por  ende,  se  concluye  que  la  hipótesis  de  régimen  proporciona  resultados 
que  son  sorprendentemente  concordantes  con  los  requisitos  de  similitud.  Hay 
que  hacer  notar  dos  objeciones  a  este  proceso  de  diseño.  Primero  —como  lo 
aseveraron  Einstein  y  Chien  (1956b)—  las  teorías  o  hipótesis  que  representen 
satisfactoriamente  al  flujo  en  los  canales  diseñados  quizá  no  sean  satisfacto¬ 
rias  al  aplicarse  a  ríos  naturales.  Einstein  y  Chien  (1956b),  empleando  datos 
de  ríos  de  los  Estados  Unidos,  demostraran  claramente  que  la  aplicación  de 
las  ecuaciones  (14.3.27)  a  (14.3.29)  a  ríos  naturales  quizá  propicie  importantes 
errores.  Segundo,  si  se  emplea  el  material  de  fondo  del  prototipo  en  el  modelo, 
entonces  las  ecuaciones  (14.3.15)  y  (14.3.16)  predicen  que  XR  =  X„,  asi  pues, 
el  modelo  es  el  prototipo. 

14.4  MATERIALES  Y  CONSTRUCCIÓN  DEL  MODELO 


Al  construir  un  modelo  físico,  hidráulico,  el  modelador  debe  estar  consciente 
de  que  el  modelo  tiene  que: 

1.  Ser  una  réplica  geométricamente  escalada  y  precisa  del  prototipo 


anónimo  (1942)  y  en  Sharp  (1981). 

Materiales 

Madera  Las  maderas  más  apropiadas  para  la  construcción  de  modelos  hi¬ 
dráulicos  son  el  sugar  pine,  ciprés,  redwood,  caoba,  y  triplay  de  marine  grade. 
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En  general,  puesto  que  todos  los  tipos  de  maderas  se  ven  afectadas  en  un  ma¬ 
yor  o  menor  grado  por  el  agua,  la  madera  debe  impermeabilizarse  en  alguna 
forma  (e.g.,  una  capa  inicial  de  aceite  de  linasa  seguida  por  una  o  más  capas 
de  barniz  es  por  general  suficiente.  La  madera  tiene  la  ventaja  de  ser  relativa¬ 
mente  barata  y  de  fácil  moldeo;  en  el  caso  de  madera  triplay,  ésta  puede  do¬ 
blarse  o  arrugarse  un  poco.  Tiene  las  desventajas  de  que  se  puede  ver  afectada 
dimensionalmente  por  el  contenido  de  agua  y  por  dobleces,  asimismo  es  opaca. 

Lámina  do  metal  La  lámina  de  metal  también  es  relativamente  barata  y 
puede  moldearse  fácilmente.  Puede  cortarse  en  cualquier  forma  y  pegarse  a 
la  madera  con  tomillos.  Las  desventajas  de  la  lámina  de  metal  es  que  tiende 
a  pandearse  bajo  esfuerzos  desiguales  y  térmicos;  no  puede  moldearse  en  su¬ 
perficies  alabeadas;  sus  superficies  deben  protegerse  contra  la  corrosión  por 
pintura  o  galvanizado;  y  es  opaca. 

Plásticos  Los  plásticos  como  la  lucita  y  plexiglass  son  transparentes  y  pue¬ 
den  moldearse  con  calor,  maquinarse,  o  cortarse  y  pegarse  en  muchas  formas. 
Son  particularmente  útiles  cuando  una  de  las  metas  del  programa  de  modela- 
je  es  la  visualización  del  flujo.  Los  plásticos  tienen  la  desventaja  de  verse 
afectados  por  la  humedad,  temperatura,  y  luz  solar. 

Ceta  Tiene  las  ventajas  de  ser  muy  maleable  y  el  agua  no  la  daña  y  este  ma¬ 
terial  puede  moldearse  en  una  variedad  de  formas  geométricas.  La  cera  es  par¬ 
ticularmente  apropiada  para  la  construcción  de  superficies  curvas  en  las  que 
se  requere  mucha  precisión.  Las  desventajas  principales  de  la  cera  es  su  fragi¬ 
lidad,  falta  de  resistencia  estructural,  opaquez,  y  que  es  fácilmente  dañada 
por  cambios  de  temperatura. 

Cemento  Tiene  las  ventajas  de  ser  maleable  cuando  está  mojado,  el  agua 
y  los  cambios  de  temperatura  no  le  afecta.  Con  tarrajas,  puede  moldearse  en 
varias  formas  y  alizarse  mucho  si  se  trabaja  con  una  cuchara  hasta  su  fragua¬ 
do  inicial.  La  experiencia  ha  demostrado  que  la  mejor  mezcla  es  una  parte  de 
cemento  por  tres  de  arena  (escrito  anónimo,  1942).  Este  material  es  apropiado 
en  modelos  que  involucran  superficies  alabeadas  o  áreas  grandes.  En  general 
aun  después  del  fraguado  final,  el  cemento  puede  cortarse  y  parcharse 
fácilmente.  La  desventaja  principal  del  cemento  es  que  es  opaco.  El  diseñador 
también  debe  estar  consciente  de  que  en  un  modelo  recién  construido  de  ce¬ 
mento,  las  sales  del  cemento  se  disolverán,  y  los  sistemas  de  instrumentación 
que  miden  la  conductividad  del  agua  pueden  verse  afectados  por  este  proceso 
de  disolución. 

Fibra  de  vidrio  y  resinas  Cuando  se  desean  construir  formas  complejas,  és¬ 
tas  se  pueden  construir  con  fibra  de  vidrio  o  con  moldes  con  resinas.  Debe  no¬ 
tarse  que  la  exposición  continua  de  técnicos  a  los  vapores  de  resinas  epóxicas 
puede  ocasionar  problemas  serios  de  salud  (Sharp,  1981). 
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Espuma  do  poliuretano  En  los  últimos  años,  la  espuma  de  poliuretano  de 
altó  densidad  (6  a  12  lb/ft3  o  940  a  1900  N/ms|  se  ha  empleado  para  modelar 
estructuras  hidráulicas  pequeñas.  Aunque  éste  es  un  material  de  construcción 
relativamente  caro,  los  costos  de  mano  de  obra  se  reducen  como  consecuencia 
de  la  facilidad  con  que  puede  cortarse  y  moldearse  el  material  para  obtener  la 
forma  correcta.  La  construcción  de  modelos  con  espuma  de  poliuretano  común¬ 
mente  involucra  pegar  hojas  de  espuma  con  resinas  epóxicas,  moldearlas  a  la 
forma  deseada,  y  finalmente  sellando  el  modelo.  Aunque  se  pueden  emplear 
varios  seUadores.  el  "primer"  de  pintura  para  metal  parece  dar  los  mejores 
resultados  (Sharp,  1981).  La  desventaja  principal  de  este  material  es  que 
cuando  se  emplean  pegamentos,  puede  producirse  separación  en  las  juntas. 
Este  problema  aparentemente  puede  evitarse  cuando  se  emplea  una  resina, 
por  ejemplo  fibra  de  vidrio.  Quizá  se  presente  algo  de  separación,  aunque  se 
emplee  resina  de  fibra  de  vidrio,  cuando  las  hojas  de  espuma  son  de  un  espesor 
menor  a  1  in  (2.5  cm). 

Como  lo  indica  el  estudio  anterior,  pueden  utilizarse  muchos  materiales  en 
la  construcción  de  un  modelo.  Cada  material  tiene  ciertas  ventajas  y  también 
un  número  de  desventajas  que  no  permiten  su  uso  como  material  universal 
para  modelos.  . 

En  la  construcción  de  un  modelo  hidráulico,  se  deben  establecer  controles 
horizontales  y  verticales  confiables  y  precisos.  El  método  empleado  para  el 
control  horizontal  depende  primordialmente  del  tamaño  y  forma  del  modelo. 
Por  ejemplo,  si  el  modelo  es  largo  y  angosto,  el  control  horizontal  puede  esta¬ 
blecerse  con  un  travesaño  que  aproxime  la  linea  central  del  modelo.  En  el  caso 
de  un  modelo  que  sea  a  la  vez  largo  y  ancho,  puede  establecerse  el  control  hori¬ 
zontal  con  un  travesaño  alrededor  del  perímetro  del  modelo.  Si  el  modelo  es 
muy  grande,  entonces  se  emplea  un  travesaño  perimetral  complementado  por 
un  sistema  de  malla  cartesiano. 

El  establecimiento  del  control  vertical  suele  basarse  en  la  ubicación  de  un 
banco  de  nivel  en  la  vecindad  del  modelo.  Si  el  modelo  es  muy  grande,  enton¬ 
ces  quizá  sean  necesarios  bancos  complementarios  de  nivel. 

Una  vez  que  se  ha  establecido  el  control  horizontal  y  vertical,  se  debe  esta¬ 
blecer  la  topografía.  Hay  tres  métodos  que  con  frecuencia  se  usan  para  lograr 

1.  Tarrajas  hembras:  representan  secciones  transversales  del  prototipo  que  se 
han  reducido  a  un  tamaño  apropiado  por  las  escalas  geométricas  durante 
el  proceso  de  diseño  (Fig.  14.5).  Estas  tarrajas  se  grafican  y  cortan  con  pre¬ 
cisión  y  después  se  anclan  firmemente  en  los  modelos  empleando  las  ma¬ 
llas  de  control  horizontal  y  vertical  establecidas  para  su  ubicación. 
Después  se  moldea  la  superficie  del  modelo  de  acuerdo  con  la  superficie  es¬ 
tablecida  por  las  tarrajas. 

Los  materiales  empleados  para  hacer  las  tarrajas  incluyen  metal  lamina¬ 
do,  masonita,  y  madera.  Se  recomienda  que  las  tarrajas  no  tengan  una  sepa¬ 
ración  mayor  de  2  ft  (0.6  m)  y  no  menor  a  6  in  (0.15  m). 
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2.  Tarrajas  macho:  también  puede  establecerse  la  topografía  del  canal  con  la 
ayuda  de  tarrajas  macho  (Fig.  14.5).  En  este  caso  las  tarrajas  se  apoyan  en 
rieles  graduados  y  se  quitan  después  de  que  las  superficies  del  canal  se  han 
formado. 

3  de  madera  puestos  en  el  modelo,  de  tal  formaque  su  cabera  refleje  la  eleva¬ 
ción  apropiada.  La  superficie  se  moldea  de  acuerdo  con  la  elevación  de  las 
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Las  técnicas  de  construcción  de  modelos  de  fondo  móvil  son  un  poco  dife¬ 
rentes  de  las  empleadas  en  la  construcción  de  modelos  de  fondo  fijo.  La 
construcción  de  modelos  de  fondo  móvil  requiere  posidonar  las  guias  o  rieles 
guias  en  los  bordes  del  modelo.  Estos  rieles  o  gulas  pueden  ser  las  paredes 
del  tanque  del  modelo  si  éstas  se  han  construido  en  forma  precisa.  Puede  em¬ 
plearse  el  método  de  construcción  de  la  tarraja  macho;  i.e.,  se  suspenden  las 
tarrajas  de  las  gulas  o  rieles  guias  y  se  forma  la  topografía  apropiada.  Según 
sea  el  tamaño  de  la  cuenca  del  modelo  y  la  presenda  y  distribución  del  enroca- 
miento  del  fondo  en  el  prototipo,  el  fondo  de  la  cuenca  puede  rellenarse  con 
material  barato  como  se  sugirió  para  el  caso  de  modelos  de  fondo  fijo.  En  las 
capas  superiores  del  modelo  de  fondo  móvil,  se  coloca  el  sedimento  del  mode¬ 
lo.  Al  poner  este  material,  se  debe  asegurar  que  la  profundidad  del  sedimento 
móvil  sea  mayor  que  la  erosión  máxima  factible. 

14.5  CALIBRACIÓN  Y  VERIFICACIÓN  DEL  MODELO  FÍSICO 
Al  igual  que  en  los  modelos  numéricos,  un  modelo  no  tiene  ningún  valor  si 
no  se  puede  usar  para  predecir  el  comportamiento  del  prototipo.  Por  ende,  des¬ 
pués  de  construido  un  modelo  hidráulico,  debe  calibrarse  y  verificarse;  i.e.,  se 
debe  hacer  una  determinación  que  indique  si  los  eventos  del  prototipo  se  re¬ 
producen  precisamente  en  el  modelo.  En  los  modelos  numéricos,  con  frecuen¬ 
cia  se  logra  la  concordancia  entre  el  modelo  y  el  prototipo  ajustando  los 
coeficientes  empleados  en  el  modelo  hasta  que  se  llega  a  una  concordancia  ade¬ 
cuada  entre  el  modelo  y  el  prototipo.  En  un  modelo  físico,  la  concordancia 
prototipo-modelo  se  logra  ajustando  las  características  físicas,  como  la  rugo¬ 
sidad  de  fondo,  el  gasto,  y/o  los  niveles  del  agua. 

La  buena  calibración  de  un  modelo  numérico  o  físico  requiere  datos  preci¬ 
sos  del  prototipo  referentes  a  la  geometría  del  canal,  las  elevaciones  de  la  su¬ 
perficie  del  agua,  el  transporte  de  sedimento,  y  las  velocidades.  Se  debe  notar 
que  la  recabación  de  una  base  de  datos  adecuada  para  calibrar  el  modelo  pue¬ 
de  ser  muy  costosa  y  tomar  mucho  tiempo.  Respecto  al  proceso  de  calibra¬ 
ción,  debe  notarse  lo  siguiente: 

1.  En  el  caso  de  modelos  en  los  que  se  cumplen  muy  bien  las  condiciones  para 
similitud  exacta,  se  necesita  muy  poca  calibración.  Por  ejemplo,  se  pueden 
modelar  las  características  gruesas  del  flujo  en  una  estructura  hidráulica 
con  una  escala  relativamente  grande  que  tenga  muy  poca,  si  es  que  alguna, 
distorsión  geométrica.  Por  ende,  el  modelo  reproducirá  el  comportamiento 
en  el  prototipo  con  muy  poca  calibración. 

2.  Cuando  la  fricción  es  importante  (e.g.,  en  el  flujo  en  canales)  el  problema 
de  la  calibración  se  complica  mucho.  A  lo  menos,  se  deben  comparar  las  ele¬ 
vaciones  entre  el  modelo  y  el  prototipo  para  gastos  cercanos  al  de  opera¬ 
ción  del  modelo.  Si  el  modelo  va  a  simular  gastos  en  el  prototipo  en  un 
amplio  intervalo,  entonces  se  debe  calibrar  el  modelo  para  un  amplio  inter¬ 
valo  de  gastos. 
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3.  Las  mediciones  de  distribución  de  velocidad  son  valiosas,  aunque  en  los 
modelos  con  escalas  geométricas  distorsionadas  quizá  no  se  pueda  esperar 
que  el  modelo  reproduzca  en  forma  precisa  las  distribuciones.  Además,  la 
comparación  de  distribuciones  de  velocidades  provee  información  valiosa 
sobre  la  precisión  total  del  modelo. 

4.  Si  el  modelo  va  a  simular  velocidades  puntuales  en  un  tramo,  entonces  se 
necesitan  datos  precisos  de  campo  sobre  la  velocidad  del  flujo  en  esos  pun- 

5.  Si  el  modelo  va  a  simular  eventos  de  flujos  no  permanentes,  entonces  debe 
reproducirse  el  movimiento  del  evento  no  permanente  en  el  tramo  —con  las 
escalas  apropiadas  espaciales  y  temporales—  en  el  modelo. 

6.  Si  el  modelo  va  a  simular  transporte  de  sedimento,  el  proceso  de  calibración 
necesita  datos  precisos  sobre  el  transporte  de  sedimento  y  las  formaciones 
del  fondo  en  el  prototipo.  Sharp  (1981)  notó  que  aunque  la  información  so¬ 
bre  transporte  de  sedimento  en  flujo  permanente  es  útil,  las  mediciones  de 
transporte  de  sedimento  en  condiciones  no  permanentes  reviste  gran 
interés. 

Después  de  llegar  a  una  concordancia  razonable  para  el  o  los  eventos  de  cali¬ 
bración,  empieza  el  proceso  de  verificación.  La  verificación  requiere  datos  in¬ 
dependientes  de  los  de  calibración  y  busca  confirmar  que  el  modelo  haya  sido 
correctamente  calibrado.  En  muchos  casos,  no  se  lleva  a  cabo  un  proceso  rigu¬ 
roso  de  verificación,  como  consecuencia  del  alto  costo  de  la  recabación  de 
datos  empíricos  adecuados  y  confiables.  Los  procesos  de  calibración  y  verifi¬ 
cación  son  esenciales  si  el  programa  de  modelaje  va  a  proporcionar  informa¬ 
ción  útil  y  confiable. 

14.Ó  MODELOS  DE  PROPÓSITOS  ESPECIALES 

Hielo 

Como  se  discutió  en  la  sección  5.4,  el  hielo  puede  ser  un  problema  importante 
y  crucial  en  el  diseño  y  análisis  de  canales  abiertos  en  climas  nórdicos.  Si  se 
considera  la  importancia  de  los  problemas  de  hielo  en  muchas  áreas  del  mun¬ 
do,  es  crucial  tener  en  cuenta  modelos  de  problemas  de  hielo.  Se  han  desarro¬ 
llado  dos  tipos  diferentes  de  modelos.  Cuando  los  esfuerzos  internos  de  la  capa 
de  hielo  son  importantes  (e.g.,  al  considerar  las  fuerzas  desarrolladas  cuando 
una  capa  de  hielo  entra  en  contacto  con  pilas  de  puentes)  no  sólo  se  debe  mo¬ 
delar  la  hidrodinámica  del  flujo  en  forma  correcta,  sino  también  debe  tenerse 
una  similitud  hidroelástica  entre  el  prototipo  y  el  modelo.  Por  otro  lado,  las 
acumulaciones  de  hielo  que  se  producen  por  el  apilamiento  de  hielo  a  la  deriva 
puede  modelarse  en  muchos  casos  sin  considerar  la  similitud  hidroelástica. 

En  el  caso  en  donde  se  deben  considerar  los  esfuerzos  internos  del  hielo,  es 
importante  la  manera  en  la  que  se  aplica  a  la  estructura  la  carga  del  hielo  (véa- 
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se,  p.  ej.,  Neill,  1976).  Por  ejemplo,  cuando  el  hielo  empuja  contra  una  pila  ver¬ 
tical,  falla  por  compresión  (Fig.  14.6).  Si  se  supone  que  el  flujo  es  turbulento 
y  que  la  gravedad  no  importa  en  el  problema  ya  que  la  capa  de  hielo  no  se  do¬ 
bla  o  desliza  hacia  arriba  de  la  pila,  entonces 

F-  g(h,d,u,  *„«,£)  (14.6.1) 

donde  F  =  fuerza  sobre  la  pila 

h  =  espesor  de  la  capa  de  hielo 
d  =  distancia  característica  de  la  pila 
u  =  velocidad  de  la  capa  de  hielo 

a,  =  esfuerzo  de  falla  de  la  compresión  del  hielo,  a  un  ritmo  de  defor¬ 
mación  < 

E  =  módulo  de  elasticidad  de  Young 


Al  aplicar  el  teorema  II  de  Buckingham  a  la  formulación  funcional  supuesta 
en  la  ecuación  (14.6.1)  se  obtiene 


arriba  de  la  superficie  de  la  pila.  Neill  (1976)  ha  sugerido  que  para  este  caso 


FIGURA  14. ó  Falla  de  hielo  en  una  püa  vertical 


6*0  HIDRAULICA  DE  CANALES  ABIERTOS 


donde  «/  =  esfuerzo  de  falla  a  flexión  del  hielo 
T  =  ángulo  de  fuerza  de  la  pila 
g  —  aceleración  de  la  gravedad 


de  hielo  naturales  del  prototipo,  la  razón  Ela,  está  entre  los  valores 


Mientras  que  en  muchos  modelos  Ela,  puede  ser  tan  baja  como  500,  los  valores 
bajos  de  Ela,  producen  hielo  que  se  desvia  demasiado  antes  de  romperse 
(Schwarz,  1977).  Dada  la  importancia  de  esta  razón  característica  en  el  mode¬ 
lado  de  hielo,  son  apropiados  algunos  comentarios  sobre  la  medición  de  a,  y 
E.  La  resistencia  a  flexión  del  hielo  en  el  laboratorio  y  campo  se  determina 
comúnmente  cortando  una  viga  en  cantiliver  en  el  hielo  y  probándola  hasta 
la  falla;  asi,  a,  se  determina  mediante 


donde  PL  =  carga  aplicada 

L  =  longitud  de  la  viga 
6  =  ancho  de  la  viga 
A  =  altura  de  la  viga 
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Aunque  es  difícil  la  medición  del  módulo  de  elasticidad  en  el  campo,  puede 
medirse  convenientemente  en  el  laboratorio  por  una  combinación  de  medicio¬ 
nes  de  cargas  y  deflecciones.  Para  una  capa  de  hielo  continua,  y  con  fronteras 
lo  suficientemente  distantes  desde  el  punto  de  aplicación  de  la  carga  con  el 
objeto  de  que  la  capa  de  hielo  se  pueda  considerar  infinita,  la  deflexión  A  para 
una  carga  PL  está  dada  por 


donde  S.  =  gravedad  especifica  del  agua  y  l  =  una  medida  de  la  longitud  de 
la  capa  infinita  de  hielo  sobre  la  que  se  distribuyen  los  esfuerzos.  Puede  esti¬ 
marse  1  a  partir  de  la  teoría  de  losas  infinitas  apoyadas  sobre  un  cimiento 
elástico  o 


f- 

125.(1  -  n\) 


(14.6.6) 


donde  n2p  =  módulo  de  Poisson. 

Una  alternativa  al  uso  de  hielo  artificial  generado  por  refrigeración  en  un 
modelo,  es  el  empleo  de  hielo  artificial  que  está  compuesto  por  varias  sustan¬ 
cias  químicas  ligadas  en  una  matriz  de  cera  o  yeso..  El  Mod-Ice  usado  por  Are- 
ted  de  Columbia,  Maryland,  emplea  cinco  sustancias  químicas  en  una  mezcla 
-que  es  de  su  propiedad—  para  lograr  valores  adecuados  y  controlados  de  las 
resistencias  a  la  flexión  y  compresión,  módulo  elástico,  densidad,  y  rugosi¬ 
dad  (Kotras,  el  ai,  1977).  En  la  tabla  14.3  se  resumen  las  propiedades  relevan- 


TABLA  14.3  Propiedades  del  hielo  de  agua  dulce,  hielo  de  agua  salada,  y  Mod-Ice 
(Kotxaa,  et  al.,  1977) 

Hielo  de  Mod-Ice 

Propiedad _ agua  dulce  Hielo  de  agua  salada  escala  =*■ 

Espesor  del  hielo,  ft  (m)  0-2.0  (0-0.6)  0.1-11  (0-3.5)  0.3-20(0.1-6.0) 

Resistencia  a  flexión,  10000-21000  5200-16000  8400-21000 

Ib/ft*  (kPa)  (500-1000)  (250-750)  (400-1000) 

Resistencia  a  la  compresión/  20-5.0  2.0-5.0  0.7-7.0 

resistencia  a  flexión 

Módulo  de  elasticidad/  1000-5000  1000-8000  500-1100 

resistencia  a  flexión 

Coeficiente  de  fricción  de  0.3-0.7  —  0.3-0.8 

Darcy  Weisbach 

Coeficiente  de  fricción  0.1-0.4  0.1-0.4  0.1-0.55 
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tes  del  hielo  de  agua  fresca,  hielo  de  agua  salada,  y  Mod-Ice.  En  los  modelos 
que  emplean  el  Mod-Ice,  las  escalas  del  modelo  están  con  frecuencia  limitadas 
por  un  valor  mínimo  de  la  resistencia  a  la  flexión  —aproximadamente  2.5 
lb/in2  (13.8  kN/m2)  -aunque  ésta  no  parece  ser  una  limitación  importante 
(Sharp,  1981).  Además  de  las  formulaciones  privativas  para  el  hielo,  como  la 
descrita  arriba,  se  tienen  formulaciones  descritas  y  analizadas  en  la  literatura 
abierta  (véase,  p.  ej.,  Timco,  1979). 

Si  se  diseña  el  modelo  para  estudiar  el  deslizamiento  de  hielo,  las  estructu¬ 
ras  de  control  de  hielo,  o  las  concentraciones  de  hielo,  se  supone  que  el  hielo 
es  perfectamente  rígido,  por  lo  que  pueden  despreciarse  los  efectos  térmicos, 
puede  llevarse  a  cabo  entonces  el  estudio  de  modelo  empleando  polietileno,  po¬ 
lipropileno,  madera  o  parafina  para  simular  los  bloques  de  hielo.  En  este  caso,  el 
movimiento  del  fluido  es  la  preocupación  principal  del  modelo;  de  todas  mane¬ 
ras,  el  estudio  se  debe  considerar  de  tipo  cualitativo  más  que  cuantitativo.  La 
dificultad  en  la  obtención  de  datos  empíricos  para  la  calibración  de  estos  mo¬ 
delos  es  su  problema  principal. 


BIBLIOGRAFIA 


Anonymous,  “Hydraulic  Modela,"  The  American  Society  of  Civil  Engineers  Manual 
o/  Practice,  No.  25,  American  Society  of  Civil  Engineers,  New  York,  1942. 

Blench,  T.,  “Blench  on  Distorted  Modela,"  Transaction»  of  the  American  Society  of 
Civil  Engineen,  vol.  121, 1966,  pp.  458-459. 

Bogardi,  J„  "Hydraulic  Similarity  of  River  Modela  with  Movable  Bed,"  Acío  Tech. 
Acad.  Sci.  Hung.,  vol.  14. 1959,  pp.  417-445. 

V  C1w™.  V.  T-.  Open  Channel  Hydraulic».  McGraw-HiU  Book  Company,  New  York, 
1959. 

Einatein,  H.  A.,  and  Barbarossa,  N.  L.,  "River  Channel  Roughness,”  Transaction»  of 
the  American  Society  of  Civil  Engineen,  vol.  177, 1956a,  pp.  440-457. 

Einstein,  H.  A„  and  Chien,  N„  "Einstein-Chien  on  Distorted  Modela,”  Transaction» 
of  the  American  Society  of  Civil  Engineen,  vol.  121, 1956b,  pp.  459-462. 

Fiacher,  H.  B.,  "The  Mechanics  of  Dispersión  in  Natural  Streams,”  Proceedings  of  the 
American  Society  of  Civil  Engineers,  Journal  of  the  Hydraulic»  División,  vol.  93, 
no.  HY6,  November  1967,  pp.  187-216. 

Fiacher,  H.  B„  and  Holley,  E.  R-,  "Analysis  of  the  Use  of  Distorted  Hydraulic  Modela 
for  Dispersión  Studies,"  Water  Resources  Research,  vol.  7,  no.  1,  February  1971,  pp. 

,  46-61. 

/  Henderson,  F.  M-,  Open  Channel  Flow,  Macmillan,  New  York,  1966. 

Kotras,  T.,  Lewis,  J-,  and  Etzel,  R.,  “Hydraulic  Modeling  of  Ice-Covered  Waters,”  Pro¬ 
ceedings  of  the  4th  International  Conference  on  POAC,  vol.  1,  Memorial  University 
of  Newfoundland,  St  John's,  Newfoundland,  Cañada,  1977,  pp.  453-463. 


MOMIOS  HIDRÁULICOS 


Moretti,  P.  M.,  and  McLaughlin,  D.  K-,  "Hydraulic  Modeling  in  Stratified  Lakea,"  Pro¬ 
ceedings  o/  the  American  Society  of  Civil  Engineer»,  Journal  of  the  Hydraulica 
División,  voL  103,  no.  HY4,  April  1977,  pp.  368-380. 

Neill,  C.  R-,  “Dynamic  Ice  Forcea  on  Piers  and  Pilea:  An  Asaeasment  of  Design  Guide- 
linea  ¡n  the  Light  of  Recent  Re8earch,”  Canadian  Journal  of  Civil  Engineering,  vol. 
3, 1976,  pp.  305-341. 

f  Raudkivi,  A.  J.,  Loose  Boundary  Hydraulica,  2d  ed-,  Pergamon  Preaa,  New  York,  1976. 

Roberta,  B.  R„  Findikakia,  A.  N.,  and  Street,  R.  L..  “A  Program  of  Research  on  Tur- 
bulent  Miiing  ¡n  Diatorted  Hydraulic  Modela,"  The  American  Society  of  Civil  Engi- 
neera,  Proceedings  of  the  Specialty  Conference  on  Conservation  and  Utilisation  o/ 
Water  and  Energy  Resources.  1979,  pp.  57-64. 

Roberta,  B.  R„  and  Street,  R.  L.,  "Impact  of  Vertical  Scale  Diatortion  on  Turbulent 
Mixing  in  Physical  Modela,"  The  American  Society  of  Civil  Engineera,  Proceedings 
of  the  Specialty  Conference  on  Computer  and  Physical  Modeling  in  Hydraulic 
Engineering.  1980,  pp.  261-271. 
t  Rouse,  H.,  Engineering  Hydraulica.  Wiley,  New  York,  1958. 

Rouse,  H.,  and  Ince,  S.,  History  of  Hydraulica,  Dover  Publications,  New  York,  1963. 

Schwarz,  J.,  “New  Developmenta  in  Modelling  lee  Problema,"  Proceedings  of  the  4th 
International  Conference  on  POAC,  vol.  1,  Memorial  University  of  Newfoundland, 
St.  John’s,  Newfoundland,  Cañada,  1977,  pp.  45-61. 

Sharp,  J.  J.,  Hydraulic  Modelling.  Butterworth,  London,  1981. 

Streeter,  V.  L.,  and  Wyüe,  E.  B.,  Fluid  Mechanics.  6th  ed-,  McGraw-Hill  Book  Com- 
pany,  New  York.  1975. 

Timco,  G.  W.,  ‘The  Mechanical  and  Morphological  Prope rtiea  of  Doped  Ir  - "  Pro¬ 
ceedings  of  the  5th  International  Conference  on  POAC,  Norwegian  Instituto  of 
Technology,  Trondheim,  Norway,  1979,  pp.  719-739. 

Walaki,  T.  M.,  “Propertiea  of  Steady  Viacoeity-Stratified  Flow  to  a  Line  Sink,"  Tech- 
nical  Rept.  EL-79-6,  Ü.S.  Anny  Corpa  of  Engineera,  Waterways  Experiment  Station, 
Vickaburg,  Mias.,  July  1979. 

Zwamborn,  J.  A-,  “Reproducibility  in  Hydraulic  Modela  of  Prolotype  River  Morphol- 
ogy."  La  Houille  Blanche,  no.  3, 1966,  pp.  291-298. 

Zwamborn,  J.  A.,  "Solution  of  River  Problema  with  Moveable-Bed  Hydraulic  Models,” 
MEG  597,  Council  for  Scientific  and  Induatrial  Research,  Pretoria,  South  Africa, 
1967. 

Zwamborn,  J.  A.,  "Hydraulic  Models,”  MEG  795,  Council  for  Scientific  and  Industrial 
Research,  Stellenboach,  South  Africa,  1969. 


APÉNDICE  I 


PROGRAMA  PARA  DETERMINAR  LA  PROFUNDIDAD  NORMAL 
DE  FLUJO  EN  CANALES  RECTANGULARES.  TRIANGULARES. 
TRAPEZOIDALES.  CIRCULARES  Y  NATURALES 
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APENDICE  I 


THETA  *  ASIH(Z/R> 

THETA  *  2. «THETA  •  3.1' 
P  *  R«THETA 


*  *  C3.I4«R»R/2.  >*Z»SQRT<R*R-Z*Z 
IF  <  Z  .GE.  0.0  )  GOTO  8 
ZZ  ■  ABS(Z) 

THETA  =  2.*ACOS(ZZ/RI 
GOTO  9 

THETA  =  AS1N<Z/R) 
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Tabla  para  determinar  F(u.N]  para  pendientes  positivas* 
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0.70  0.704  0.704  0.703  0.702  0.702 
0.71  0.715  0.714  0.713  0.713  0.712 
0.72  0.726  0.725  0.724  0.723  0.723 
0.73  0.736  0.735  0.734  0.734  0.733 
0.74  0.747  0.746  0.745  0.744  0.744 
0.75  0.758  0.757  0.756  0.755  0.754 
0.76  0.769  0.768  0.767  0.766  0.765 
0.77  0.780  0.779  0.778  0.777  0.776 
0.78  0.792  0.790  0.789  0.788  0.787 
0.79  0.804  0.802  0.800  0.799  0.798 
0.80  0.815  0513  0.811  0.810  0.809 
0.81  0.827  0.825  0.823  0.822  0.820 
0.82  0.839  0.837  0.835  0.833  0.831 
0.83  0.852  0.849  0.847  0.845  0.844 
0.84  0.856  0.862  0.860  0.858  0.856 


0.85  0.878 
0.86  0.892 
0.87  0.907 
0.88  0.921 
0.89  0.937 
0.90  0.954 
0.91  0.972 
0.92  0.991 
0.93  1.012 
0.94  1.036 
0.950  1.062 
0.960  1.097 
0.970  1.136 
0.975  1.157 
0.980  1.187 
0.985  1.224 
0.990  1.275 
0.995  1.363 
0.999  1.560 


0.875 

0.889 

0.903 


0.949 

un 

0.986 


1.029 

.055 

.085 

.124 

.147 

.175 

.210 

.260 

.342 


0  873 
0.886 
0.900 
0.914 
0.929 
0.944 
0.961 
0.980 
0  009 
1.022 
1.047 
1.074 
1.112 
1.134 
1.160 
1.196 

1.320 

1500 


0870 

0.883 

0.897 

0.911 

0.925 

0.940 

0.957 

0.975 

0  991 
1.016 
1.040 
1.063 


1.122 

1.150 


0.868 

0.881 

0.894 

0.908 

0.922 

0.937 

0.953 

0.970 

0.989 

1.010 

1.053 

1.087 

1.108 

1.132 

1.165 

1.208 

1.280 

1.447 
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1.90  0.001  0.001  0.001  0.001  0.000 

1.95  0.001  0.001  0.001  0.000  0.000 

2.00  0.001  0.001  0.000  0.000  0.000 

2.10  0.001  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.20  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.3  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.4  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.5  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.6  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.7  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.8  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

2.9  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

3.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

3.5  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

4.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

4.5  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

5.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

6.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

7.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

8.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

9.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

10.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 

20.0  0.000  0.000  0.000  0.000  0.000 
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0.70  0.670  0.673  0.677  0.682  0.686 
0.71  0.678  0.681  0.686  0.690  0.694 
0.72  0.686  0.689  0.694  0.699  0.703 
0.73  0.694  0.698  0.702  0.707  0.712 
0.74  0.702  0.706  0.710  0.716  0.720 
0.75  0.709  0.712  0.717  0.724  0.728 
0.76  0.717  0.720  0.725  0.731  0.736 
0.77  0.724  0.727  0.733  0.739  0.744 
0.78  0.731  0.735  0.740  0.747  0.762 
0.79  0.738  0.742  0.748  0.754  0.760 
OJO  0.746  0.750  0.755  0.762  0.768 
0.81  0.753  0.757  0.762  0.770  0.776 
0.82  0.760  0.764  0.769  0.777  0.783 
0.83  0.766  0.771  0.776  0.784  0.790 
0.84  0.773  0.778  0.783  0.791  0.798 
0.85  0.780  0.784  0.790  0.798  0.805 
0.86  0.786  0.791  0.797  0.804  0.812 
0.87  0.793  0.797  0.803  0.811  0.819 
0.88  0.799  0.803  OJIO  0.818  0.826 
0.89  0.806  0.810  0J16  0.825  0.832 
0.90  0J11  0.816  0.822  0.831  0.839 
0.91  0J17  0.821  0.828  0.837  0.845 
0.92  0.823  0.828  0.834  0.844  0.861 
0.93  0.829  0J33  0.840  0360  0.857 
0.94  0J35  0.840  0.846  0.856  0.864 
0.950  0J40  0.845  0.852  0.861  0.869 
0.960  0.846  0.861  0J57  0.867  0.875 
0.970  0J51  0.866  0.863  0.972  0.881 
0.975  0.854  0.859  0.866  0.876  0.883 
0.980  0J57  0.861  0.868  0.878  0.886 
0.985  0.859  0.863  0J70  0.880  0.889 
0.990  0.861  0.867  0.873  0.883  0.891 
0.995  0.864  0.869  0.876  0.885  0.894 
1.000  0.867  0.873  0.879  0J87  0J97 
1.006  0.870  0.874  0J81  0.890  0.899 
1.010  0J73  0.878  0.884  0.893  0.902 
1.015  0J75  0.880  0.886  0.896  0.904 
1.020  0J77  0.883  0.889  0.898  0.907 
1.03  0J82  0.887  0J93  0.902  0.911 
1.04  0.888  0.893  0.898  0.907  0.916 
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